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Nota~oes 
As = area de seyiio transversal da armadura longitudinal tracionada 
Ast = area de ac;;o longitudinal do pilar 
Assus, = area de sec;;iio da armadura de suspensiio 
B = regi5es de Bernoulli, onde sao va!idas as hip6teses da teoria de flexiio 
C = resultante das tens5es da compressiio no consolo 
Cc = regiiio de concreto comprimido 
Cct = valor de ca!culo da ... 
D = regi5es de descontinuidade ou forc;;a aplicada no n6 
Dt = resultante das tens5es de compressiio na biela 
F = forya aplicada no n6 
H = forc;;a horizontal aplicada no pilar ou no consolo 
P = carga vertical no consolo 
Pr = carga capaz de gerar a ruptura ou ruina da peya 
Pu = carga ultima, capaz de produzir na armadura principal a tensiio de escoamento 
Rs = resultante das forc;;as de trac;;iio na armadura longitudinal do tirante 
Rsd = valor de ca!culo de Rs 
T = resultante das tens5es de trac;;iio 
Tc = regi5es de concreto tracionado 
Z = resultante das tens5es de trac;;iio na armadura longitudinal 
Zct = valor de ca!culo da resultante das tens5es de trayiio na armadura longitudinal 
XI 
a = distiincia da carga a face do pilar ou menor largura da biela de compressao 
a1 = largura da placa de aplicavao da carga sobre o consolo 
a2. a3 ~ largura da biela de compressao junto ao n6 
<4 ~ distiincia entre a face da placa de aplicavao da carga e a face do pilar 
as = projeyao horizontal da distiincia entre os nos 1 e 2 
b = largura da sevao do consolo, ou maior (valor da biela de compreensao) 
b1 = prolongamento da armadura adicional no pilar 
bw = comprimento medido na horizontal junto a face do pilar capaz de receber esforvos 
oriundos da aplicavao da carga P 
d = altura util da seyao transversal 
d' =altura complementar ( d' = h- d) 
fed = resistencia do concreto a compressao, referida a ensaios de corpos de prova cilindricos 
fyd = valor de calculo da tensao de escoamento do avo a travao 
h = altura do consolo junto ao pilar 
= comprimento 
u = altura do n6, funvao do numero de camadas da armadura principal 
x1 = comprimento da projeyao horizontal da biela de compressao junto ao n6 
xz = comprimento da projevao vertical da biela de compressao junto ao n6 
y = distiincia entre o n6 inferior da resultante das tensoes de compressao e a face do pilar 
z = bravo de alavanca ou altura uti! em vigas-parede 
13 = iingulo entre uma linha horizontal de referencia e Rs 
13• = resistencia do concreto a compressao referida a ensaios de corpos de prova prismaticos 
l3w = resistencia do concreto a compressao referida a ensaios de corpos de prova rubicos 
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m e crz = tensoes principals na direyao 1 e 2 
cra = tensao sob a placa de aplicavao da carga de largura a 
crx = tensao na direvao x 
cry = tensao na direvao y 
cra = tensao sob a placa de aplicavao do carregamento 
1: = tensao cisalhante 
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Resumo 
Sad, Fabio Kassouf Consolos curtos de concreto de alta resistencia. Campinas, Faculdade de 
Engenharia Civil, Universidade Estadual de Campinas, 2003. 120 pag. Dissertayao. 
Sao apresentados nesse trabalho tres resurnos te6ricos de distintos autores, 
discorrendo sobre o comportamento e dimensionamento de consolos de concreto armado 
de resistencia convencional. 
Tambem foi realizado urn estudo das propriedades, vantagens de utilizayao e 
crescimento de uso do concreto de alta resistencia. 
Pretende-se contribuir com as pesquisas, verificando se o comportamento e o 
dimensionamento dos consolos de concreto de resistencia convencional, previstos pela 
literatura, podem ser eventualmente estendidos aos consolos de concreto de alta 
resistencia. 
Ap6s realizayao de revisao bibliografica e estudo do tema, foi proposto urn 
programa de investigayao experimental, formado por diversos corpos de prova, com 
varias combinayoes de armadura, com aplicayao de carregamentos ate a ruina, cujos 
resultados permitiram a analise e comparayao com os estudos te6ricos. 
Palavras Chave: Consolos Curtos; Concreto de Alta Resistencia. 
Xlll 
E objeto de aten<;:ao especial a analise comparativa entre as teorias encontradas na 
literatura e os resultados dos ensaios. 
Uma abordagem de tres autores, com relatos de algumas diferen<;:as referentes aos 
mesmos t6picos, e apresentada no Capitulo 3. 
0 Capitulo 4 traz o programa experimental, com detalhes e resultados dos ensaios 
dos materiais empregados, detalhes dos modelos ensaiados, execu<;:ao e cura dos corpos de 
prova ( consolos ), instrumenta<;:ao adotada, equipamentos utilizados bern como as 
condi<;:oes de apoio e carregamento. 
Os resultados do programa experimental envolvendo os diversos consolos 
ensaiados sao apresentados no Capitulo 5, de forma que as conclusoes forne<;:am 
embasamento capaz de possibilitar a extensao desse trabalho por parte de outra pesquisa. 
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1: Introdu~ao 
Concretes de alta resistencia tern sido utilizados em praticamente todo o mundo, 
embora inicialmente seu emprego estivesse restrito aos lances mais carregados de pilares 
de edificios muito altos. 
0 emprego de concreto de alta resistencia, ou seja, com resistencia it compressao 
simples entre 40 MPa e 80 MPa apresentou urn crescimento acelerado a partir da decada 
de 80. Concretes com valores de resistencia compreendidos no intervale acima podem ser 
economicamente produzidos com agregados e cimentos normalmente disponiveis no 
mercado, desde que adequadamente selecionados. 
Faz-se necessitria a elabora~ao de novos criterios de projeto, que eventualmente 
possam vir de encontro aos ja existentes; uma nova normaliza~ao e imprescindivel e urge 
por premencia. 
Nao obstante, as diretrizes de cillculo e possivelmente os atuais criterios de 
seguran~a tambem clamam por revisao. 
Este trabalho trata do estudo experimental de consoles de concreto armado, 
confeccionados em concreto de alta resistencia_ 
Pretende-se promover a familiariza~ao do emprego desse material quanto ao seu 
comportamento em termos de resistencia e deformabilidade, necessitrias it sua adequada 
utiliza~ao. E importante ressaltar que o aspecto tecnol6gico nao representa enfase do 
presente estudo _ 
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2: Objetivos 
0 tema consolos curtos de concreto de alta resistencia ja tern sido abordado por 
outros grupos de pesquisadores, experimentais e te6ricos, de diversas outras localidades. 
Esse trabalho dissertativo experimental tern por objetivo contribuir com a 
verifica~ii.o do comportamento estrutural de consolos curtos de concreto de alta 
resistencia. 
Alternando diversas combina~oes entre as armaduras de tra~ii.o, de cisalhamento e 
mesmo a de pele (costela), procurou-se analisar o comportamento das deforma~oes 
apresentadas pelas armaduras. Tambem pretendeu-se estudar o panorama geral de 
fissura~ii.o, a forma de ruptura e a resistencia das p~as ao carregamento, atraves da 
aplica~ii.o de cargas que as conduzissern ate o estagio de ruina. 
Fez parte dos objetivos desse trabalho a compara~ii.o da eficiencia de ancoragem da 
armadura principal tracionada, alternado-se barras dobradas e barras soldadas. 
Pretendeu-se tambem verificar se os criterios de projeto atuais aplicaveis ao 
concreto de resistencia convencional, eventualmente, podern ser estendidos aos consolos 
curtos de concreto de alta resistencia, comparando os resultados obtidos 
experimentalmente, com aqueles previstos analiticamente, verificando o distanciamento 
dos val ores entre urn caso e outro. 
Muito embora a norma sobre pre-moldados proiba a utiliza~ii.o de a~s encruados, 
foram feitos modelos de consolos para analise estrutural durante o ensaio. 
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3: Revislio Bibliogrifica 
A Bibliografia disponivel que diz respeito ao tema do presente trabalho foi 
consultada e pesquisada. Tudo aquilo que foi considerado de fundamental importiincia, 
tanto em livros, quanto aquilo que diz respeito a artigos e publica~oes em peri6dicos, 
como demais trabalhos de pesquisa mais aprofundados, foi trazido para a presente 
disserta~ao, inclusive por sugestao do orientador dessa pesquisa, com o intuito de fomecer 
o melhor embasamento capaz de permitir uma correta interpreta~ao dos dados fomecidos 
pela pesquisa experimental, dando sustenta~ao a precisas conclusoes. 
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3.1: 0 Concreto de Alta Resistencia 
3 .1.1 Defini~tao: 
Para concretos confeccionados com agregados de peso normal, os de alta 
resistencia sao assim considerados quando sua resistencia a compressao simples e superior 
a 40 MPa. Do is argumentos sao utilizados para justificar o limite acima: 
1 o A resistencia convencional do concreto esta na faixa de 20 a 40 MPa. Para 
produzir concretos com resistencia acima de 40 MPa, e necessitrio urn controle de 
qualidade mais rigoroso e mais cautela na sele<;ao e propor<;ao dos materiais (uso de 
plastificantes e adi<;oes minerais, escolha do tipo e tamanho dos agregados adequados, 
etc.). Assim, este concreto confeccionado de maneira especial o qual atinge resistencia a 
compressao acima de 40 MPa, e chamado de concreto de alta resistencia . 
2° Estudos experimentais mostram que, em vitrios aspectos, a microestrutura e as 
propriedades do concreto de alta resistencia sao consideravelmente diferentes daquelas do 
concreto convencional. Ja que este ultimo e a base da pratica de projeto atual, os 
projetistas devem estar alertas para que concretos de resistencia acima de 40 MPa seJam 
tratados como pertencentes a uma classe separada. 
3.1.2 Significado 
Baseando-se em pre<;os do concreto e a<;o na area de Chicago em 1.982, os dados 
da fig. 1.1 mostram que o uso de concretos com resistencia mais alta e minimo consumo 
de a<;o oferecem a solu<;ao mais econ6mica para colunas de constru<;Oes altas. A vantagem 
econ6mica obtida pe1o uso de colunas e paredes de concreto de alta resistencia foi 
claramente demonstrada por vitrias estruturas construidas em concreto em Chicago, 
NewYork, Houston e outras cidades nos EUA. Conseqiientemente, nos EUA durante os 
ultimos 30 anos o concreto de alta resistencia tern sido utilizado principalmente em 
edificios de concreto armado com 30 pavimentos ou mais. As colunas no trecho 
18 
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Fig 3.1: Relav5es entre o custo do pilar e a 
resistencia do concreto 
correspondente a ultima terva parte do edificio sao de concreto de resistencia 
convencional (27 a 33 MPa), mas a dimensiio da coluna pode se tornar incomoda quando 
o concreto convencional for utilizado nos seus dois teryos inferiores. V itrios engenheiros e 
arquitetos de destaque na area de Nova York, os quais estao envolvidos com projetos de 
edificios altos, parecem acreditar que a escolha de uma estrutura de avo contra uma outra 
opyao em concreto de alta resistencia, nao depende apenas de uma comparayiio de seus 
respectivos custos. Com o concreto, urn caminho mais rapido pode ser trilhado, pois a 
construviio pode ter inicio enquanto o projeto da superestrutura esta apenas parcialmente 
desenvolvido, permitindo antecipar o termino de obra. Por outro !ado, com a estrutura 
metiilica, o projeto completo deve ter sido concluido para depois disso ter-se que esperar 
durante meses para que a estrutura possa ser fabricada e transportada ate o local da futura 
obra. Vinte anos atras em Manhattan, edificios altos de escrit6rios foram quase sempre 
construidos em estrutura metiilica; em 1. 986 mais de 25% dos novos edificios altos de 
escrit6rios tern estrutura metiilica. 
Na industria de pre-moldado e protendido, o uso do concreto de alta resistencia 
resulta numa rapida liberayao dos moldes, alta produtividade e menor perda de produtos 
durante o manuseio e transporte. Considerando-se que sua permeabilidade e baixa, o 
concreto de alta resistencia tambem encontra aplicayaO onde a durabilidade do concreto e 
desejavel devido a riscos de abrasao, erosiio ou ataque de elementos quimicos. 
19 
3 .1.3 Materiais e Propors;ao de Mistura: 
3 .1.3 .1 Considera<;oes Gerais: 
A porosidade das tres fases do concreto (i.e, agregado, pasta de cimento e zona de 
transi<;ao) e o mais importante fator de determina<;ao da resistencia do concreto. Quando a 
trabalhabilidade e adequada, parece que a rela.;ao agual cimento (a! c) possui a chave para 
controle da porosidade tanto da pasta, quanto da zona de transi.;ao. Alem disso, com uma 
baixa rela.;ao ale, foi observado que uma pequena redu.;ao gera urn grande aumento de 
resistencia. Urn estudo mostrou que para rela.;oes ale de 0,38, 0,36 e 0,34 a resistencia a 
compressao do concreto foi respectivamente 40, 50 e 60 MPa . Isto significa, contudo, urn 
problema, pois com a redu<;ao de agua, o concreto fresco toma-se de dificil rnistura, 
aplica.;ao e consolida<;ao. 
Para produ.;ao de concreto de alta resistencia, o efeito oposto aquele gerado pela 
baixa rela.;ao ale na consistencia e resistencia do concreto nao pode ser harmonizado sem 
o uso de redutores de agua. Isto explica porque o desenvolvimento de superplastificantes 
tern auxiliado o aumento da produ<;ao de concretos de alta resistencia. De fato, sem a 
excelente trabalhabilidade conferida pelo uso de superplastificantes, praticamente nao 
teria sido possivel produzir pe<;as de concreto com resistencia acima de 65 MPa a 
compressao sem se ter uma rela<;ao ale da ordem de 0,30. 
0 concreto de resistencia convencional contem agregado graudo com dimensao 
maxima compreendida na faixa de 25 a 38 mm e rela<;ao ale entre 0,4 e 0,7. Nesse caso a 
zona de transi<;iio e o elemento mais fraco do sistema. Para uma dada rela<;ao ale, a 
resistencia do concreto pode ser aumentada significativamente por uma simples redu.;ao 
na dimensao maxima das particulas do agregado graudo, pois isso gera urn efeito benefico 
na resistencia da zona de transi<;ao. Portanto, em se tratando de concreto de alta 
resistencia, e comum Iirnitar a dimensao maxima do agregado em 19 mm, ou menos. Os 
requisitos de baixa rela<;ao ale e pequeno tamanho dos agregados significam que o 
conteudo de cimento no concreto sen\ alto, geralmente acima de 385 kg/m3 Conteudos de 
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cimento da ordem de 590 kg/m3 ou em niveis parecidos, devem ser investigados, mas 
tomam-se indesejaveis. Com o aumento da propon;ao de cimento no concreto, urn plato 
de resistencia e alcans;ado, de modo que nao haveni mais aumento desta com novos 
acrescimos na quantidade de cimento. Tal fato se deve provavelmente a natureza nao 
homogenea da pasta de cimento, na qual a presens;a de grandes cristais de hidr6xido de 
citlcio representa, sob tensao, urn local fragil a ruptura. De maneira semelhante, a nao 
homogeneidade e baixa resistencia de algumas areas da zona de transis;ao, tomam-na 
suscetivel de rnicrofissuras, mesmo antes da incidencia de qualquer carga extema. Isso 
ocorre como resultado de tens6es oriundas da contras;ao terrnica, ou retras;ao por secagem., 
quando consideraveis diferens;as podem surgir entre a resposta elastica da pasta de 
cimento e aquela do agregado. Deve ser observado que o aumento na quantidade de 
cimento acarreta aumento de custo, aumento do calor de hidratayao e da intensidade da 
retras;ao. 
Quando constatado que a nao homogeneidade da pasta de cimento hidratada 
tomou-se urn lirnitante de resistencia do concreto, a solus;ao 6bvia foi modificar a 
microestrutura de modo que os elementos geradores da nao homogeneidade fossem 
eliminados ou reduzidos. Em se tratando de produtos de cimento Portland, existe urn 
carninho relativamente barato e eficaz: a incorpora<;iio ao concreto de materiais 
pozolanicos e silica ativa. Materiais pozolanicos, como cinza volante, reagem com o 
hidr6xido de c{tlcio para formarem produtos que sao similares em composi<;ao e 
propriedades aqueles principais produtos oriundos da hidratayiio do cimento. A rea<;iio 
pozolanica tambem contribui para redus;ao dos grandes poros - urn aspecto igualmente 
importante para elevas;ao da resistencia do sistema. 
Adicionalmente, visando urn produto mais homogeneo e uma possivel reduyiio de 
custos, onde uma parte do cimento seria substituida por pozolana, o maior beneficia pode 
advir na forma de menor temperatura devido ao calor de hidratas;ao mais baixo. Em razao 
do alto conteudo de cimento, os usuarios do concreto de alta resistencia freqiientemente 
verificam fissuras de origem terrnica em grandes elementos estruturais. Assim., o fato de 
minimizarem o risco dessas fissuras e por si s6 suficiente para justificar a substituiyiio 
parcial do cimento pela pozolana. 
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Para uma dada relayao ale, nos concretos onde cinzas volantes da classe F sao 
utilizadas como substitutas parciais do cimento, a resistencia inicial (3 e 7 dias) do 
concreto curado em condio;;oes normais de temperatura, pode ser reduzida quase na 
mesma proporo;;ao da quantidade de cinzas presentes no total de materiais cimenticios 
(cimento + cinzas). Contudo, concretos contendo cinzas classe C, ou esc6ria de alto forno, 
apresentam ganho de resistencia significative nos primeiros sete dias de cura; pozolanas 
altamente reativas como silica condensada podem colaborar para resistencia em 3 dias. 
E evidente que baixas resistencias iniciais nao devem ocorrer se, em vez de 
cimento, uma parte do agregado miudo for substituida por pozolana. De fato, ganhos 
substanciais de resistencia, mesmo em idades iniciais de cura, sao igualmente observados 
pela substituio;;ao parcial de agregado miudo por cinzas volantes ou esc6ria de alto forno. 
Deve-se observar que tal procedimento nao oferece vantagem economica, nem reduo;;ao do 
risco de fissuras de origem termica quando grandes elementos estiverem envolvidos 
(desde que nao haja reduo;;ao na quantia de cimento). Contudo e compensador se 
resistencias iniciais forem mais importantes. A literatura contem numerosos relatos 
mostrando que para melhores resultados globais, e vantajoso em alguns casos a 
substituiyao parcial por pozolana tanto do cimento quanto do agregado miudo. 
3.1.3.2 Misturas Tipicas de Concreto: 
Os fundamentos da produo;;ao de concreto de alta resistencia estao ilustrados pela 
composio;;ao de tres misturas conforme consta da tabela 3 .I. A maior difereno;;a entre o 
concreto de Chicago e o de Houston e que o primeiro contem mais cimento e 
aproximadamente 10% em peso de cinzas volantes classe F em relao;;ao ao total de 
materiais cimenticios, enquanto o segundo contem consideravelmente menos cimento e 
em torno de 20% de cinzas classe C . Ambos produzem 11,3 em de abatimento no ensaio 
de tronco de cone, e 65 a 70 MPa de resistencia a compressao aos 28 dias de cura em 
laborat6rio. Os 139 testes de campo do concreto de Texas apresentaram uma resistencia 
media de 75 MPa. Sob condio;;oes de campo ideais, a resistencia do concreto de alta 
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resistencia deve atingir aproximadamente 90% da obtida em corpos de prova curados em 
laborat6rio. Misturas de concreto de altissima resistencia foram testadas em vilrios lugares 
nos EUA e Canada. Devido a presen.;:a de pozolana altamente reativa, alto conteudo de 
cimento e baixa rela.;:ao ale, foi possivel com o uso de grandes quantidades de 
superplastificante, obter valores de resistencia a compressao em 28 e 120 dias de 113 a 
126 MPa, respectivamente. 
Tab. 3.1: Propor<;:5es Tipicas de Mistura para Concretes de Alta Resistencia (kg/m3) 
I Water T. Place I Texas C. Tower Teste de dosagem p/ 
!Material Chicago - 1975 Houston - 1980 resistencia ultra alta-1984 
Cimento , tipo 1 500 690 593 
Pozolana - - -
ICinzas classe F I 59 I - -
lcinzas classe C 99 
P6 de Silica I - I - I 118 I 
Britas 
-
I 
- -
l19mm- fmax. - 1140 -
16mm - f max 1068 - -
12,5mm- fmax 
-
- 997 
IAreia 608 I 578 537 I 
178 61 158 
IRedutor de agua I - - -
ITipo A( oz) 14.8 14.8 -
ISuperplastificante 
-
- Alta dosagem I 
lagu; It . + I ) a., ctm .. pozo . 0,32 0,33 0,22 
3.1.3.3 Concreto com Superplastificante: 
Embora adi.;:5es normais de redutores de agua possam ser usadas na produ<;:ao de 
concreto de alta resistencia, como explicitado na tabela 3.1, concretes com consistencia 
muito alta (20 a 25 em de abatimento) e mais de 70 MPa de resistencia (rela.;:ao ale menor 
que 0,30) sao mais facilmente produzidos com a aplica.;:ao de superplastificantes. E sabido 
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que a adi;;:ao de 0,5 a 1,5% (em relayiio ao peso de cimento) de superplastificante num 
concreto de 5 a 7,5cm de abatimento gera urn enorme aumento de consistencia: 20 a 25cm 
de abatimento. Porem, esta alta consistencia do concreto tende a voltar a situa;;:ao inicial 
no intervale de 30 a 60 min (Fig. 3.2-a). 
' 
' 30 
e , ;:: 
" 20 ~ 
< ,, 
,, 
c 
E 
u 
- JO 
e 
i5 
" ~ 20 
< 
IC 
0 
c 
2 ~,. 
____ ,.,. 
10 20 JO 40 SO 50 '10 ISO 
TDJPO OECORRIOO ( mln ) 
0 CON1'ROL 
0 I,S X SUPERPlAS'ilACANlt A 
o 1,0 : SUPERP\.AS'T1FICAHT£ B 
• J,O % SUPERPI.ASTIFlCAN'TE C 
~~~ 
·'---o-.o ~ 
2 3 • 5 
TEUPO DECORRIOO ( h ) 
(A) 
( c l 
Welmant Uo 
rolo~o a/c • 0,42 ( em pe•c ) 
Ctmoto • AS1lA npo 1 
til m6xtmo do agregodo • 19 mm 
01....-.J.-+-~-~---~L--...J..-l 
0 134S!i7 
IDIPO OECORRIDO ( h ) 
Fig. 3.2: Efeitos do adicionamento de 
supetplastificante na consistencia do concreto 
a) abatimento em fun<;iio do tempo 
( a l 
b) abatimento recnperado pela repeti<;iio da dosagem 
c) efeito do supetplastificante na perda do abatimento 
Quando o intervalo de tempo entre a mistura e a aplica;;:ao do concreto for 
relativamente curto, a nipida perda do abatimento niio consiste urn problema. Por outro 
!ado, a referida perda de abatimento e ate benefica na industria dos pre-fabricados, onde 
se deseja uma consistencia mais rigida logo ap6s a aplica;;:ao, de modo a permitir a cura a 
vapor. Contudo, no concreto moldado in loco, urn imprevisto acidente pode gerar serios 
problemas no manuseio de urn concreto com alta tendencia de perda de abatimento. Hi 
dois caminhos para se lidar com tal problema. Pesquisas tern mostrado que grande 
aumento no valor do abatimento de concretos superplastificados pode ser mantido, 
durante horas, atraves da repetiyiio de dosagem do superplastificante (fig.3.2-b). E 
recomendada cautela contra segrega;;:ao quando a segunda ou terceira dosagem do produto 
e adicionada ap6s a perda da consistencia. A segunda maneira de abordar envolve 
24 
modifica<;iio na composi<;iio da mistura com urn agente retardador de modo que a 
consistencia original possa ser mantida por 2 a 3h. (fig. 3.2-c). Concretos 
superplastificados misturados in loco, com baixa perda de consistencia, tern encontrado 
aplica<;oes em concretagens executadas em temperaturas altas. 
3.1.4 Propriedades: 
3.1.4.1 Trabalhabilidade: 
Em seus primeiros estagios de desenvolvimento, o concreto de alta resistencia 
contendo grandes quantidades de particulas finas (alto conteudo de cimento, mais 
pozolana), baixa rela<;ao ale e redutor de agua normal, mostrou uma tendencia a ser rigido 
e pegajoso. Algumas misturas de abatimento zero sao de dificil aplica<;iio e consolida<;ao. 
Esse quadro tern mudado com o advento dos superplastificantes. Agora e possivel obter 
alta consistencia com adequada coesiio para aplica<;iio por bombeamento ou pelo uso de 
longas calhas, sem causar segrega<;ao, igualmente com relayiio ale inferior a 0,30. 
3 .1. 4.2 Resistencia: 
Concretos com resistencia a compressiio na faixa de 56 a 77MPa aos 28 dias tern 
sido produzidos em escala comercial para utiliza<;iio em Chicago, Houston e NewYork-
EUA. Existem relatos de execu<;iio de misturas experimentais adequadas para produ<;iio de 
concretos com resistencia aos 28 dias de 100 a 140MPa, contudo, devido a falta de 
demanda nao tern encontrado aplicayao em estruturas. 
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E notavel a capacidade de concretos de alta resistencia de desenvolver rapidamente 
sua resistencia sem a utilizayao de cura a vapor. Concretos de resistencia ultra-alta se 
comportam analogamente. 
3.1.4.3 Microestrutura, Rela<;:iio Tensiio-Deforma<;:iio, Fratura: 
Dos principios gerais do proporcionamento de misturas de alta resistencia e 6bvio 
que altas resistencias sao alcan9aveis em razao da redu9ao da porosidade, da nao 
homogeneidade e da microfissuravao na pasta de cimento e zona de transivao. Desde que 
a existencia de inumeras microfissuras no concreto convencional determina o 
comportamento quanto a fluencia, fratura e relav6es tensao-deformavao, nao e dificil 
compreender porque, como resultado da reduvao do tamanho e quantidade de 
microfissuras, o comportamento do concreto de alta resistencia e fundamentalmente 
diferente do concreto convencional. 
Urn estudo experimental da evoluyao das microfissuras no concreto submetido a 
compressao uniaxial na faixa de 31 a 77 MPa, realizado na Universidade de Cornell -
EUA, mostra as seguintes conclus6es: 
1 a - Comparado ao concreto de resistencia convencional, o concreto de alta 
resistencia comporta-se mais semelhantemente a urn material homogeneo. Para concretos 
de alta resistencia, as curvas tensao-deformavao sao mais ingremes e mais lineares para 
niveis de tensao mais altos, em relavao ao concreto de resistencia convencional. pelo 
decrescimo na quantidade e no tamanho das microfissuras na zona de transiyao. Assim., o 
concreto de alta resistencia apresenta ruptura mais fragil ( quebradiva) e men or dilatavao 
volumetrica. 0 estudo mostra que tais concretos podem ser carregados a altos niveis de 
tensao sem iniciar urn alto mecanismo de propagavao de fissuras que conduz a ruptura; 
isso e, a resistencia sob carga mantida e uma fravao mais alta daquela de curto prazo. 
2• - A quantidade de microfissuras no concreto de alta resistencia associadas a 
retra9ao, carregamento rapido, e cargas de longa duravao e significativamente menor que 
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no concreto de resistencia convencional. 0 substancial aumento de microfissuras ern 
fungiio do tempo encontrado no Ultimo nao ocorre no prirneiro, explicando ern parte a 
fluencia muito reduzida no concreto de alta resistencia. 
3• - Pelo que acirna foi descrito, e obvio que o concreto de alta resistencia tern 
comportamento distinto do de resistencia normal. 
Baseando-se nas conclusoes precedentes, foi sugerido que varias das atuais normas 
e codigos aplicaveis ao concreto de resistencia convencional, fossem modificadas quando 
aplicadas ao concreto de alta resistencia. Por exemplo, o ACI recomenda 
Ec = 40000.Jfc'+(1 *1000000). Foi recomendado que os valores de resistencia deveriam 
ser calculados pe!a formula ftk = 11,7 .J fck (ern psi), para a faixa de 40 a 100 MPa; 
Yamamoto e Kobayashi propuseram a seguinte relayao para a resistencia a trayao na 
compressao diametral (em MPa): ftk=0,06fck+0,8. 
Deve-se observar que os valores deterrninados experimentalmente para o modulo 
de deforma;;:ao na compressao para as tres misturas, conforme a tabela tab .3 .1, foram de 
37800, 39900 e 43750 MPa respectivamente. 
3.1.4.4 Durabilidade: 
Muitas pesqmsas tern revelado que fundamentalmente devido a baixa 
permeabilidade, concretos de alta resistencia exibem excelente durabilidade a varios 
agentes fisicos e quimicos que usualmente sao responsaveis pela deteriora;;:ao do concreto 
de resistencia convencional. Ate aqui, aplica;;:oes do concreto de alta resistencia estao 
limitadas no sentido da nao exposiyiio de elementos estruturais a ciclos de congelamento e 
descongelamento . Concretos superplastificados geralmente sofrem mais que os concretos 
de resistencia normal devido a menor quantidade de ar e dos espayos vazios. 
Parece que concretos com superplastificantes, baixa relayiio ale, alta resistencia, 
alto conteudo de cimento e pozolana de alta qualidade teriam urn grande potencial de 
aplicagao onde imperrneabilidade ou durabilidade, nao resistencia, forem as principais 
exigencias. Tais aplica;;:oes incluem p1sos para a industria quimica e de alimentos ou 
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tabuleiros de pontes, que estao sujeitos a severos processes fisicos e quimicos de 
deterioravao. 
3.1.4.5 Aplica96es: 
Ate aqui, a maior parte das aplicavoes do concreto de alta resistencia nos EU A 
estava limitada its areas metropolitanas de Chicago, Nova Yorke Houston. Iniciando em 
1.965, com concretes de resistencia de 53 MPa, a area de Chicago contou com concreto 
de alta resistencia em mais de 40 projetos de edificios altos. Para edificios comerciais com 
mais de 50 pavimentos, concretes com mais de 63MPa vieram a se tomar mais populares 
desde 1. 972 pelo fato do enfoque arquitetonico damar por pilares de dimensoes minimas, 
obtidas com essa resistencia e fomecendo entao a necessaria proporvao estetica. Os 28 
pavimentos mais baixos dos 79 andares do edificio Water Tower em Chicago contem 
pilares de concreto de 63 MPa . A utilizavao de concretes de 77 MPa esteve limitada a 
duas colunas experimentais em 1.976 no projeto do River Plaza, embora concretes desse 
tipo tambem viessem a encontrar aplicayao posterior no Chicago Mercantil Exchange e no 
Sheraton Hotel . 
Construido em 1.979, os 53 pavimentos do Helmsley Palace Hotel constituiram a 
primeira estrutura em Nova York a utilizar concreto de alta resistencia (56 MPa). 0 
objetivo consistiu na reduvao das dirnensoes dos pilares. Anterior a esse edificio, no qual 
a estrutura e de concreto armado, edificios em Nova York com mais de 35 pavimentos 
quase sempre tiveram sua estrutura constituida em a<(o. Concreto de 56MPa foi utilizado 
para os primeiros 46 dos 101 pavimentos do edificio Park Avenue, o qual tern urn rigido 
nucleo de concreto e estrutura de concreto armado. 0 concreto de alta resistencia foi 
utilizado para formar o nucleo e tambem colunas de 117 em de diametro. 
Os 75 andares do Texas Commerce Tower em Houston, construido em 1980, 
contem 25000 m3 de concreto , dos quais 35% sao de alta resistencia . 
Como ja citado anteriormente, uma importante vantagem quanto ao uso de 
pozolana e a reduyaO do calor de hidratayaO, diminuindo portanto OS riscos de fissurayiiO 
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por influencia da temperatura. Concluida em novembro de 1.981, uma ponte do New 
Tjorn envolveu o primeiro uso de silica em concreto de alta resistencia onde o calor de 
hidrata'<ao era a considera'<1io mais relevante. Tal obra suscitou o interesse intemacional 
tambem em razao do prazo de conclusao ter sido a metade daquele usualmente necessiuio. 
A composi<;ao do concreto KSO utilizado nos pilares da referida ponte era de: 370 kg/m3 
de cimento, 37 kg/m3 de silica, 785 kg/m3 de agregado miudo (0 a 8 mm), 970 kg/m3 de 
agregado graudo (8 a 32 mm) e 205 kg/m3 de itgua, resultando numa rela'<ao agua/ 
( cimento+silica) de 0,50 . Em sec'<oes de dificil trabalho foram utilizados retardadores. 0 
valor media de resistencia obtido foi de 62 MPa. A redu'<ao no conteudo de cimento 
devido ao uso de silica, e o artificial resfriamento do concreto pela circula'<1io de ar frio 
atraves de tubos inseridos no concreto, ajudaram a baixar o pico de temperatura do 
concreto em tomo de 10 a 12° C. 
Existem relatos interessantes nos quais o uso de concreto de alta resistencia com 
silica foi considerado propositalmente duravel a erosao por Iongo tempo. Deve-se 
finalmente observar que a grande durabilidade do concreto de alta resistencia a agua do 
mar consiste numa das razoes pelas quais cada vez mais se vern optando pela sua ado'<ao 
para edifica'<oes maritimas. 
29 
3.2: Consolos Curtos 
3.2.1 Introduvao: 
I 
Denominam-se consoles as vigas em balans;o. Consoles curtos sao aqueles em que 
sua altura no engastamento e maior ou igual ao comprimento do balans;o, contado a partir 
da face do engastamento (fig. 3.3). 
p 
0. ~ h 
Fig. 3.3: Consolos curtos de ses;ao constante e variavel 
Nas estruturas de concreto, os consolos se apresentam em: 
a) Pilares de edificios industriais para apoio de vigas de pontes rolantes; 
b) Pilares de estruturas pre-moldadas para apoio de vigas; 
c) Dentes Gerber. 
Nos consolos de altura constante, observa-se uma regiao inferior inativa. Em razao 
disso, para consolos submetidos a cargas aplicadas na parte superior, pode-se adotar a face 
inferior inclinada (fig. 3 .3). 
Conforme o modo de aplicas;ao da carga, deve-se considerar tres casos: 
a) Consolo com carga aplicada na parte superior; 
b) Consolo com carga aplicada na parte inferior; 
c) Consolo com carga aplicada indiretamente. 
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Urn dos primeiros estudos detalhados sobre consolos e respectivos criterios para 
citlculo de armaduras, foi desenvolvido na Alemanha, por Franz e Niedenhoff, atraves da 
analise fotoelastica de modelos e de ensaios diretos de consolos de concreto armado 
submetidos a carga concentrada na parte superior. 0 estudo fotoelastico indicou uma 
distribui<;:ao de isostaticas como representada na fig. 3.4. 
(A) 
re ~iclo 
inotivo 
__ tro)etorios d~ tro.;oo 
----· trojetOrio~ de comprts$Qo 
Fig. 3.4: Isostaticas de tra<;:ao e compressao 
3.2.2 Consolos Curtos- por Franze Niedenhoff: 
3 .2 .2 .1 Considera9oes Iniciais 
t I r 
(B) 
Dois metodos sao utilizados para detalhar as armaduras em peyas de concreto para 
as quais e assumida a postura de que o concreto resiste somente a compressao e que as 
resultantes de tra<;:ao sao suportadas pelo a<;:o. 
1 Fnmz and Niedenhoff, The Reinforcement ofBmckets and Short Deep Beams 
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0 primeiro, nos casos de elementos esbeltos (co lunas e vigas) onde pode-se supor 
que as seyoes transversais planas permanecem planas e que e valida a analogia da treliva 
classica, o segundo, no caso de elementos curtos, onde e assumida hip6tese de material 
homogeneo (i.e. niio fissurado: estadio I) permitindo o desenvolvimento de urn estado 
biaxial de tensoes. Tal metodo se baseia na analise das tensoes principais da teoria da 
elasticidade. 0 primeiro metodo tern a vantagem de ser de simples aplica<;iio, embora 
!eve a dificuldades de entendimento das rela<;oes envolvidas, ainda mais que o calculo das 
tensoes tangencias e o modo de resisti-las no estado fissurado apresenta alguns aspectos 
contradit6rios. Por outro !ado, o segundo metodo ajuda a compreender que niio hi urn 
estado uniaxial de tensiio, ja que se tern a combinayiio da tensiio normal ox com a tensiio 
tangencial 1: produzindo tens6es principais cr 1 e cr2 inclinadas, que siio afetadas pela 
tensiio perpendicular ao eixo da peya cry. 
Assim, as entiio denominadas fissuras pelo esfor<;o cortante siio essencialmente 
iguais em caracteristicas as fissuras por flexiio e niio devido a ayiiO do esforyO COrtante. 
Conclui-se portanto, que as tensoes cisalhantes niio sao particularmente importantes em si 
mesmas, mas sim por permitirem a determina<;iio da dire<;iio e magnitude das tensoes 
principais. 0 termo armadura para cisalhamento e portanto, uma infeliz designa<;iio e 
serve somente para obscurecer a verdadeira natureza do esfor<;o inclinado. Pode-se 
altemativamente designa-la de armadura de alma para distingui-la da armadura principal, 
ou, armadura de flexiio. 0 usual tratamento distinto entre flexiio e cisalhamento 
encontrado na literatura, tende a acentuar esta confusiio de ideias, no entanto, para vigas 
esbeltas isto ainda pode ser tolerado. A analogia da treli<;a, introduzida por Morsch, 
elucida o panorama de esfor<;os se o sistema incluir diagonais inclinadas a 45°, desde que 
sejam feitas algumas adequa<;oes no modelo das trajet6rias de tensoes, especialmente nas 
regioes onde ocorrem as maiores tensoes inclinadas (no eixo da viga). 
Considerando-se vigas muito curtas, contudo, o primeiro metodo deve ser 
descartado pelas seguintes razoes: 
1 a - A tensiio ox na direyiio do eixo da viga niio e mais agora linear e as tensoes T 
niio se distribuem mais parabolicamente. 
2. As tens6es cry perpendiculares ao eJXo da VIga representam urn papel 
importante, de modo que as tensoes principais cr 1 e cr2 niio correspondem mais as tensoes 
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cisalhantes "C na fibra crx=O. A linha neutra perdeu seu significado corn relayiio ao projeto 
de reforyos (arrnadura) ao cisalharnento. 
A zona de perturbayiio na linearidade de distribuiyiio das tens5es, a qual e causada 
pelos apoios e introdu9iio de cargas no elernento e que tern rnenor irnportancia ern vigas 
esbeltas, estiio reunidas no Principio de St. Venant. De acordo corn este principio, a 
transrnissiio de urna for9a dentro de urn corpo tern repercussiio nurna regiiio delirnitada por 
urna distancia igual a rnenor dirnensiio da pe9a. 
Estas considera96es gerais agora poderiarn ser aplicadas para consoles curtos, os 
quais forarn investigados ern detalhes no Institute do Concreto Arrnado, da Universidade 
de Tecnologia de Karlsruhe, atraves da realiza9iio de ensaios fotoehisticos e de ruptura, a 
partir dos quais foi possivel evidenciar diversos resultados irnportantes, a seguir 
explanados. 
3.2.2.2 Ensaios Fotoelasticos dos Modelos 
Calculos analiticos como chapa, de acordo corn a teoria elastica niio trouxerarn 
nenhurna contribui9iio devido aos nurnerosos cantos. 0 estado de tens5es bern conhecido 
ern urn elernento de chapa ern forma de cunha niio pode ser usado por fulhar na 
considera9iio da perturbayiio causada pela transrnissiio de carga aos elementos, feita ern 
apenas urna das faces, ou daquela devida a restriyiio elastica (serni-rigida) no pilar. Outros 
resultados de investigay5es analiticas, rnuitos dos quais relatados na literatura, niio silo 
adequados, por considerarern o consolo como corpo isolado e assurnirern condiy5es de 
contomo para obten9iio do equihbrio, ern conjunto, incorretas. No tratarnento analitico do 
problema, o consolo niio deve ser considerado isoladarnente de seu elernento de apoio. As 
tens5es forarn deterrninadas para consoles de vanas forrnas atraves de analise fotoelastica 
de tens5es ern rnodelos feitos ern resina sintetica. Isto corresponde a calculos realizados 
com as mesrnas hip6teses que as assurnidas pela teoria elastica. Os itens a seguir ernergem 
da configura9iio das trajet6rias (as magnitudes das tens5es principals estiio indicadas na 
Fig. 3.5). 
33 
1. As tensoes de tra~ao na borda superior sao aproximadamente constantes ao 
Iongo do trecho compreendido entre o ponto de aplicavao da carga e o ponto de apoio do 
consolo. Desde que o espavamento das trajet6rias nessa regiao varia pouco, a forva de 
trayaO e tambem aproximadamente constante. 
2. Alem do ponto de apoio do consolo as tensoes de travao se espalham 
consideravelmente. A direvao principal no iingulo reentrante e de aproximadamente 45°. 
3. As tensoes na face onde se da compressao tambem sao aproximadamente 
constantes, conforme mostra a fig. 3.5a. 
4. Se a area de aplicavao de carga for suficientemente grande, a maior tensao de 
compressao - devida ao 'efeito de entalhe' (repentina mudanva na direvao das trajet6rias 
de compressao) ocorre no canto inferior direito, conforme a fig. 3.5b. Teoricamente esta 
tensao assumiria altos valores, mas de fato ela e grandemente reduzida pelo 
comportamento nao linear e plastico do concreto. Conseqiientemente, esta concentravao 
de tensoes e menos danosa que aquela inicialmente suposta. 
5. As tensoes de travao inclinadas, oriundas da mudanva de direyao das tensoes de 
compressao, sao muito pequenas, por apresentarem distribuivao praticamente retilinea. 
a} 
"'A::iN!TU!lE DA T(NSAO 
DE COHPRE:SSAIJ 
"ARAL(LA A rACE 
r = :S.7 1-t?a. <HE:DIDD NO MODEl...[]) 
r"' 4,7 M?c. !CALCULADO NO E:ST4.Dl0 II) { Dlf"(RE:Nt;A DE: 2.21. > 
( A ) Consolo trapezoidal ( B ) Consolo Retangular 
Fig. 3.5: Direvao e magnitude das tensoes principais em urn pilar com consolo 
submetido a carga concentrada. 
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6. A forma do consolo tern, contudo, urn pequeno efeito sobre o estado de tensoes 
(fig.3.5b). Em consolos retangulares o canto inferior externo e virtualmente nao solicitado 
('canto morto'). Na face tracionada, a fibra extrema sofre pequeno aumento de solicita~ao, 
mas a soma de todas as tensoes de tra~ao sofre pequena varia~ao. 
Baseando-se nas informavoes anteriormente descritas, Franz e Niedenhoff 
propoem os seguintes criterios de projeto: 
1 o - A armadura principal de travao e calculada a partir da treliva com bravo de 
alavanca z = 0,85*( h-d') = 0,85*d; a area da sevao transversal de a~o e obtida 
sabendo-se que As = Rsd/fYd, onde Rsd = Pd*a/z, e ligeiramente inclinada. Na 
extremidade do consolo, e aconselhada uma disposivao de armadura em forma de lavo de 
modo que se prolongue ate o pilar e entao seja bern ancorada. Alternativamente, as barras 
podem ser dobradas para baixo, em dire~ao it borda do consolo. 
2° - Na face do pilar, as barras longitudinais devem ser acrescidas de barras locais 
prolongadas ate a distiincia b 1 alem do nivel do consolo, onde o comprimento total dessas 
barras e bl+comprimento de ancoragem. Deste lado, a armadura principal As, deve ser 
majorada para 1,5*As~, de maneira a resistir ao aumento das for~as devido ao 
comportamento nao linear das deformavoes no consolo (fig. 3.6b). 
RESULTANTES DAS 
TENSOES PRINCIPAlS 
o) 
1 
o\S 1' ~~~.-.DURA 
CAL.CUL~A P/ 0 PILAR 
a) armadura no consolo b) armadura adicional no pilar 
Fig. 3.6: Combinavao das tensoes de ~ao para obter as resultantes (analogia da treliva) e 
detalhe das armaduras de travao. 
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Esta armadura adicional no pilar e necessaria somente se ocorrerem foryas de 
tra9ao na face do pilar. Quando foryas diretas razoavelmente grandes forem transmitidas 
para o pilar, o minimo refor9o de armadura de 40% da area estruturalmente necessaria, 
mostra-se adequado. 
3°- A face comprimida do consolo deve ser armada com no minimo seis barras de 
14 mm por metro de largura, as quais devem ser protegidas contra a flambagem -
exatamente como no pilar - por meio de grampos (com diametro nao inferior a 7mm) 
espa9ados a cada 12*1jl, onde ljl eo diametro da barra usada nos grampos (fig. 3.7b). 
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Fig. 3.7: Modelos de ensaio de consolos de concreto armado. 
a) dimensoes em em. b) armaduras com base em investigayoes fotoehisticas 
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4° - Em geral, estes grampos representam armadura de alma adequada, sendo 
capazes de resistir a 25% da fon;:a total (0,25*Rsd) e podem ser dispostos horizontalmente 
(fig. 3-8). 
5° - As medidas das deformav5es de compressao no estadio I nao fomecem 
informavao suficiente para dimensionamento do concreto, assim como a largura da zona 
de compressao no estado fissurado depende da quantidade e comportamento da armadura. 
Conforme os ensruos de ruptura mostraram, uma diagonal se desenvolve, 
independentemente da forma do consolo (retangular ou trapezoidal). Observou-se ainda 
que o modo de ruptura, em associavao com a formavao de urn plano de deslizamento, 
somente ocorre quando a resistencia a compressao do concreto e excedida. Para o calculo 
das dimensoes do consolo em concreto, deve-se entao propor urn metodo de projeto de 
carga Ultima, similar ilquele aplicado its vigas. 
I I 
t--.l_..J 
1 I I 
ITm-1--...f 
II II 111 I 
EEt:t#:=::l 
a:tclE=:3 
Fig. 3.8: Arranjo de armaduras, modelo de ensaio M6. 
3.2.2.3 Ensaios de Ruptura Realizados em Consolos de Concreto Armado 
Tendo a intenvao de se verificar a validade das considerav5es acima para consolos 
de concreto armado, viuios ensaios foram realizados (Fig. 3. 7) e modelos para teste foram 
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executados. Adicionalmente, para efeito de comparac;;ilo, modelos armados 
convencionalmente foram tambem ensaiados. Em cada ensaio, a carga foi aumentada de 
maneira paulatina ate a ruptura, tendo sido efetuadas as seguintes observac;;oes: 
(a) Em consolos providos do novo arranjo de armad.uras: (Fig. 3-7b e 3-9) 
1 a - Quando a carga de utilizac;;ilo e excedida, as fissuras correspondentes as 
trajet6rias de compressilo, as quais silo produzidas pela ac;;ilo das tens5es principais de 
trac;;ilo (que atuam em il.ngulo reto com as de compressilo) que aparecem no modelo de 
trajet6rias dos ensaios fotoelasticos, foram ratificadas nos ensaios dos consolos de 
concreto armado. 
z• - Na face superior, varias fissuras se formaram de maneira rapida e sucessiva, as 
quais provaram que as tbrc;;as de trac;;ilo permanecem constantes ao Iongo de toda a 
extensilo da referida face. 
\ _t· 
·:-_:·~- ·. 
a)Ml ;P=647k:N; b)M2;P=617k:N; 
As=9,05 cm2 As=9,05 cm2 
c) M3 ; P=279 k:N; 
As=4,52 cm2 
d) M4 ; P=240k:N 
As=7,73 cm2 
Fig.3.9: Consolos como 'novo' arranjo de armadura. Panorama de ruptura correspondente 
as cargas de ruptura P e armadura As na raiz do consolo. 
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3• - As fissuras que se desenvolvem no canto reentrante superior, onde o consolo 
se une ao pilar, fazem com que o ponto de uniao do consolo com a parte superior do pilar 
seja deslocado para baixo. Mas quando, com o aumento da carga, a resistencia it flexao do 
concreto e excedida nesse ponto deslocado, uma fissura horizontal e formada, sendo a 
unica fissura que nao corresponde ao modelo de trajet6rias dos ensaios fotoehisticos. 
No diagrama representative das trajet6rias deste estado fissurado (fig.3.10) a 
fissura transversal se entende paralelamente its trajet6rias de compressao. 
4• - A diagonal que se desenvolve no consolo se destaca visivelmente pelas 
fissuras de travao que a acompanbam. A espessura dessa diagonal e portanto, a tensao de 
compressao que nela ocorre, dependeni do comportamento da armadura de travao. 
TRA.JETORV.. DAS TENSCES DE 
~ TRA:;,t.O,PARA 0 SlSl"E).AA FiSSUR.ADO 
NO DOMtNlO 2 
p 
FlSSURA TRA.NSVERSAL 
~Q 
ZONA TEJ..IPORAAlA. DE 
UG.M;AO COU A UETADE 
SUPERIOR DO PILAR 
l.~. 
Fig. 3.10: Diagrama representative da fissura transversal com referencia ao modelo de 
trajet6rias no estadio II (modelo Ml) 
s•- A ruptura se inicia pelo estiramento progressive da face tracionada do consolo. 
lsto produz uma rotayao da parte frontal do consolo sobre urn ponto situado urn pouco 
acima do iingulo reentrante inferior. Como resultado, fissuras de travao muito inclinadas 
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espalham para baixo e reduzem a largura da zona de compressao ate ser excedida a 
resistencia a compressao neste ponto, causando desintegra<;i'io e ruptura devido ao 
deslizamento gerado pelo esfor<;o cortante. A destrui<;i'io da zona de compressao 
assemelha-se ao modelo de ruptura apresentado por urn pilar submetido a carga de 
compressi'io axial. Assumindo-se que a se<;i'io transversal nao fissurada remanescente 
transmita tensoes uniformemente distribuidas atuando na dire((i'io da for<;a principal de 
compressi'io, as tensoes imediatamente anteriores a ruptura do concreto, em todos os 
consolos ensaiados, foram, com pequenas varia<;oes, aproximadamente igual a 0,8*~w 
=~p ( onde ~w e ~p representam a resistencia a compressao em cubos e em prismas, 
respectivamente). Desde que o consolo, por razoes estruturais, devera sempre ser sub-
armada, visto que se tenha a inten<;i'io de que o escoamento do a<;o deva ser atingido antes 
que o concreto atinja altas tensoes, a ruptura sempre ocorrera da maneira acima descrita. 
6• - Em caso algum observou-se cisalhamento, apesar dos consolos apresentarem 
tensi'io cisalhante 1: = 1,5 MPa, durante a aplica<;i'io da carga de utiliza<;i'io, e tensao 1: = 15 
MPa, no instante de aplica<;i'io da carga de ruptura, quando a zona de compressiio 
remanescente ja se apresentava menor. 
(b) Em consolos armados da maneira convencional (Fig. 3.11 e 3.12) 
1 • - 0 panorama de fissura<;i'io inicial esta amplamente de acordo com o modelo 
das trajet6rias, independentemente do arranjo de armaduras. 
2• - 0 dobramento da armadura de tra<;ao atnis da carga deve ser evitado, como 
mostram as fissuras que acorrem diretamente sob a carga no estagio inicial. Essa 
fissura<;i'io causa ruptura antes que a armadura que une o consolo ao pilar seja utilizada em 
sua plena capacidade. Assim, com esse tipo de armadura, a carga de ruptura atingida e 
men or. 
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Fig. 3.11: Armaduras conforme a teoria convencional para os consolos Ml e M2 
a) Ml ; P=539k:N ; 
As=l6,1 cm2 
b) M2; P=637k:N; 
As=ll,5 cm2 
c) M3 ; P=265 kN 
As=6,5 cm2 
Fig. 3.12: Cargas de ruptura P e armadura horizontal As na raiz do consolo. 
Aten<;:iio particular para a analogia com os consolos da fig. 3.9. 
d) M4 ; P=270k:N 
As=ll,S cm2 
3' - As armaduras muito inclinadas podem contribuir apenas de maneira limitada, 
pois se estiverem posicionadas a 45° elas interceptam as fissuras em urn iingulo muito 
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obliquo para que sejam eficientes. Porem, o brayo de alavanca disponivel em tal sistema e 
pequeno. Alem disso, as barras estiio sujeitas a uma flexiio adicional nesse ponto, de modo 
a se tomarem ainda menos resistentes. 0 resultado e que as fissuras se tomam mais 
abertas; a rota91io do consolo carregado aumenta; a zona de compressiio se toma mais 
estreita e a carga de ruptura conseqiientemente apresenta urn valor menor. 
3.2.3 Consolos Curtos- por Jose Carlos Siissekind2: 
3.2.3.1 Funcionamento Estatico 
Seja o consolo da Fig. 3.13, no qual temos uma carga (valor de calculo) Pd 
aplicada a uma distancia a da face extema do apoio, limitada ao minimo de h/2, sendo h a 
altura do consolo ( esta limitayiio visa a compatibilizar os resultados experimentais com a 
teoria que se ini apresentar), conforme indica 3.13a. A carga seni transmitida ao pilar a 
base de urn funcionamento como treliya, representado em 3.13b, havendo sua 
decomposiyiiO em uma biela comprimida que vai diretamente ao pilar (admitindo-se seu 
eixo chegando ao pilar no quinto da largura deste e distando z da resultante de trayiio) e 
numa barra superior tracionada, cuja forya de tras;ao Zd e dada (a partir de 3 .13b) por: 
Zd = Rsd = a + 0.20y Pd (I) 
• 0,85 d 
i pct 
~~ 
0,85dKz_ h~2a 
___ _J 
a) Esquema Real b) Modelo Estatico 
Fig.3.13: Consolo Curto (h$ 2a) 
2 Jose Carlos Siissekind, Curso de -concreto 
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'• 
Desta forma de funcionamento, e facil a constatas;iio de que, no caso de se ter 
consolo com se<;:iio constante, havera uma parte do mesmo (a direita da biela) inerte, 
conforme mostra Fig. 3.14a, indicando a Fig. 3.14b a ses;iio que os ensaios de Leonhardt 
demonstraram ser a minima aceitavel sob o prisma te6rico (na pratica, e melhor gastar-se 
urn pouco mais em concreto e simplificar a forma, adotando-se o consolo de seyiio 
constante de 3.14a) para que niio haja estrangulamento na biela comprirnida. 
I Pd 
>~rolz 
kEGiiO IHERTt 
a) Regiiio Inerte do Consolo b) Propors;iio Teoricamente Ideal (Leonhardt) 
Fig. 3. 14: Tipos usuais de Consolo 
3.2.3.2 Detalhe da Armac;ao 
v 
---- ,..-----rt 
' 
.1\ y 
I: l ~)\ 
I ~ 
- Elevacao. 
LAt;O SIMPLES 
o) 2 PERNAS EHVOLVEHOO A AREA DE TRAHSMISSiO 
DE CARGA 
b) LAt;O wv"LTIPLO 
( PELO WENOS 2 PERHAS EHYOLVENDO AREA DE 
TRAHSWISSJ.O DE CAR GA.) 
Fig. 3.15: Armas;iio Principal do Consolo 
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A armayiio principal de tra9iio do consolo deve situar-se no quarto superior do 
mesmo (levando-se em conta a posi9iio exata de seu centro de gravidade na determinaviio 
de d e, conseqiientemente, de Zd, pela expressiio I) e ser tal que abrace a regiao de 
aplicayiio do carregamento, tornando-se, assim muito recomendavel urn tipo de armayiio 
em la<;o, conforme indica a Fig.3.15, podendo-se usar la<;os simples (duas pernas) ou 
multiplos (Fig. 3.15b). Deve-se, sempre, preferir bitolas menores para as barras, o que 
perrnite aos la9os abra<;arem, com folga maior, a area de aplica<;iio da carga. 
Urn detalhe como aquele da Fig. 3.16b e, definitivamente, contra-indicado (pode 
conduzir a ruptura localizada), sendo aceita a situa9iio da Fig. 3-16c. 
-'\ 
oETALHE ·1 
/-~ 
,.--.:±',=~) 
,_ 
-
- Esquema gera!. - Detalhe contra-indicado. 
Fig. 3.16: Arma<;iio Principal do genero 'viga'· 
AR~At;'i.o 
LONGITUOINAL 
- Detalhe accito. 
Complementando a armaviio principal, esta representada, na Fig. 3.17, a arma<;iio 
secundana que se deve colocar no consolo, constituida por estribos ( sem fun9iio 
estrutural, calculados como armadura minima antifissura<;iio ), e por costelas horizontais 
em grampo, ancorando na armaviio longitudinal do pilar, que servem para aumentar a 
rigidez do consolo, uma vez se ter verificado, experimentalmente, fazerem crescer a 
capacidade resistente da bi 
Fig. 3 . 1 7: Armaviio 
Completa do Dente 
ela comprimida. 
/ 
' 7 
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3.2.3.3 Verifica~iio do Concreto (h::;; 2a) 
Os resultados de ensaios mais recentes tern mostrado a necessidade de nfuneros 
mrus rigorosos para verificayiio do niio esmagamento do concreto nas bielas que se 
formrun em consolos curtos do que naquelas das vigas comuns. As sugestoes numericas 
neste sentido niio vern sendo convergentes, a ponto de as normas mais modernas 
(incluindo a NBR6118/78) simplesmente se omitirem cabendo, pois, uma prudencia muito 
especial com relaviio aos valores sugeridos. Deste modo, no atual estagio de informayoes, 
Siissekind considera verificada a condiviio de niio esmagamento da biela comprimida 
quando a tensiio convencional de cisalhamento nvd = V d _ satisfizer as condivoes II: 
nvd s { 0,18 fed 
{33 kg/cm2 
ou 
bwd 
(II) 
A respeito dos valores de lJw e d a serem considerados, impoe-se a condiviio d s 2a 
(esta limitayiio resulta da faixa verificada experimentalmente, em que a teoria de ca!culo 
de consoles curtos, aqui apresentada, permanece vatida) e, com relayiio a !Jw, niio se pode 
contar (no caso de consolos com grande comprimento) com uma distribuiyiio de 
compressoes, em planta, de inclinaviio inferior a 45°, conforme indica a Fig. 3.18, a partir 
da area de apJicayiiO da carga do dente. 
[ ... ', 'w ~ / / 
••• 
Planta 
Fig. 3.18: Limitavoes de bw e d, para ca!culo de nvd 
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Elevayiio 
3 .2 .3 .4 Observa<;:oes 
1• - 0 funcionamento estudado corresponde a carregamento direto. No caso de 
carregamento indireto (carga chegando ao dente atraves de viga), alem da armavao 
indicada na Fig. 3.17 (armavao do dente propriamente dita), deve ser adicionada uma 
arrnadura de suspensao As""' (Fig. 3 .19), destinada a transformar o carregamento em 
supenor. 
A lvlp 
Fig. 3.19: Armadura Adicional Asusp. no caso de carregamento indireto 
2• - No caso de ser aplicada no dente, alem da carga vertical V d, uma carga 
horizontal Hi (valor de calculo) que tracione seu banzo superior, a armavao principal As, 
indicada na Fig. 3.17, deveni ser capaz de absorver, alem de Zd (dado pela expressao I), 
esta forya Hi, ou seja: 
)vd 
-Hd 
r r , } .. " .. ""' ..... ,~ .. A = ' 
Fig. 3.20 : Armadura principal , no caso de existencia de carga horizontal tracionando o 
banzo superior 
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3• - A teoria aqui representada foi comprovada experimenta!mente, com excelente 
aproximavao, para relavoes hla .5'2. No caso de consolos mais altos, os resultados obtidos 
vern conduzindo a certa perplexidade e dispersao de ideias, a tal ponto de a literatura mais 
modema tomar-se normalmente omissa a respeito. As poucas sugestoes apresentadas nao 
tern conseguido obter o aval das normas mais conceituadas. Desta forma, na atual fase, a 
sugestiio deste trabalho e a de se considerar hla = 2 nos casos em que esta relavao for 
superior a 2, armando-se o dente e verificando a resistencia da biela de concreto em tais 
condivoes (na parte inferior do dente, que estarit sendo considerada inerte, manter-se-a a 
mesrna distribuivao - em espavamento e bitola - de grampos e de estribos da parte ativa). 
Trata-se de urn procedimento, evidentemente, a favor da seguranva, mas o unico que 
parece licito recomendar no atual estitgio. 
Na realidade, para urn consolo curto muito elevado, o modelo de funcionamento 
que se deverit constituir e algo do genero daquilo representado na Fig. 3.21, formando-se 
uma serie de bielas de compressao costuradas por armaduras tracionadas destinadas a 
absorver as travoes Za delas decorrentes. 0 que se sugere (muito a favor da seguranva) e 
desprezar as bielas inferiores contando-se, somente, com a superior (por prudencia, no 
atual estitgio de informa¢es ), face a ausencia de suficiente comprovavao experimental 
para esta hip6tese . 
... 
. .,
a>>Z• 
! 
Fig. 3.21: Consolos com h >> 2a 
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3.2.4 Consolos Curtos- por Eduardo Thomaz e C.H. Naegeli3 
Ana.J.ise de Consolos em Concreto Armado Segundo o Metodo de Modelos 
de Treliya 
Modelos de treliva para dimensionamento ao cisalhamento foram introduzidos por 
Ritter em 1899 e mais tarde generalizados por Morsch em 1920. 
0 modelo de treliva proposto por Morsch tomou-se classico, sendo adotado, desde 
entao, com pequenas modifica<;Oes, por diversas normas que tratam de concreto armado. 
3.2.4.1 Introduyao ao Metodo 
0 metodo apresentado por SCHLAICH e WEISCHEDE no boletim n°. 150 do CEB 
e mais tarde desenvolvido tambem em conjunto com Schafer e Jennewein representa uma 
generalizaviio da analogia de treliva. 0 CEB-1990 introduz tambem alguns conceitos e 
formulavoes para a aplicavao deste metodo. 
0 metodo de modelos de treliva baseia-se na hip6tese de que estruturas de 
concreto armado suportam e transmitem o carregamento atraves de campos comprimidos 
(bielas) e campos tracionados ( tirantes ), ligados por nos. Estes tres elementos sao entao 
dimensionados de acordo com as condivoes de seguranva e utilizaviio. 
Desta forma, o metodo dos "modelos de trelivas", ou ainda "modelos de barras 
comprimidas e tracionadas", ou "modelos de bielas e tirantes", como e conhecido, permite 
obter urn claro entendimento do comportamento global da estrutura. 
3.2.4.2 Regioes BeD 
' Eduardo Thomaz e Cristina H. Naegeli, Revista Ibmcom, Anoiii, n°7, Jan/Fev/Mar. 1993 
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Para aplicavao do metodo, as estruturas sao inicialmente divididas em regioes B e 
D. As regioes B, de Bernoulli, sao aquelas onde as hip6teses da teoria da flexiio sao 
validas. As regioes D, de "descontinuidade" sao aquelas onde existem cargas 
concentradas, furos, cantos de quadros etc. 
As trajet6rias de tensoes nas regioes B sao suaves enquanto que nas regioes 
pr6ximas as descontinuidades apresentam uma mudanva de direvao brusca (Fig. 3.22). Por 
outro lado, observa-se que as intensidades de tensoes decrescem rapidamente com o 
distanciamento da origem da descontinuidade. Este fato auxilia na determinavao dos 
limites das regioes B e D. 
Fig. 3.22: Divisao da estrutura em regioes BeD 
r~1 1- . ~· ::1 [u~ 
rl 8 rJ.;q B f11 B 
Fig. 3.23: Exemplos de divisao da estrutura em regioes BeD 
3.2.4.3 Elementos BeD 
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As regioes B e D sao modeladas com elementos B e D constituidos de reticulados 
de barras comprimidas e tracionadas ligadas por nos. 
A possibilidade de representar o fluxo de for~as em todas as estruturas com urn 
numero relativamente reduzido de elementos, reside no fato de que existem poucas 
descontinuidades com fluxos de tensoes essencialmente distintos. 
Os modelos de reticulados de cada elemento devem satisfazer as seguintes 
exigencias: 
1 a - Os modelos devem, dentro do possivel, reproduzir o fluxo de for~as real, 
possibilitando a verifica~ao da capacidade resistente e as condi~oes de utiliza~ao reais da 
estrutura. 
2a - Os reticulados dos elementos D devem ser compativeis com os reticulados dos 
elementos B. 
3.2.4.4 Aplica9ao do Metodo 
Inicialmente divide-se a estrutura em regioes B e D. A seguir procede-se a uma 
analise estrutural geral que fomecera as rea~oes de apoio, os momentos fletores e os 
esfor~os nas se~oes. Logo ap6s, os campos intemos de tensoes sao identificados e 
quantificados. Por fim, sao escolhidos modelos de barras comprimidas e tracionadas que 
se ajustam a estes campos o mais perfeitamente possivel. 
Nas regioes B, antes de ocorrer a fissura~ao, as tensoes sao obtidas atraves das 
propriedades geometricas da s~ao, como area e momento de inercia; ap6s a fissura~ao 
estas tensoes sao calculadas atraves dos modelos de barra para elementos B. Nas regioes 
D, nao fissuradas, pode-se realizar uma analise linear elastica; ap6s a fissura~ao utilizam-
se os modelos de barra para elementos D. 
Os esfor~os intemos das regioes BeD, ap6s a fissura~ao, sao deterrninados como 
se segue: 
1-Escolha do modelo de barras. 
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2-CaJculo das foryas de trayao e compressao que satisfazem ao equilibrio da 
estrutura. 
3-Dimensionamento das bielas, tirantes enos, para esforvos obtidos em 2. 
A figura 3.24, por exemplo, apresenta urn modelo de reticulado adequado ao caso 
de viga-parede bi-apoiada com carregamento distribuido na face superior. 
' 
' ' 
.>.--
' c 
' 
a, 
' 
' 
' -~ 
Fig. 3.24: Reticulado em viga-parede 
3.2.4.5 Dimensionamento 
' 
' 
Existem basicamente tres tipos de barras comprimidas e tracionadas e quatro tipos 
de nos a serem considerados no dimensionamento: Cc, barra de concreto comprimida; Tc, 
barra de concreto tracionado; Ts, barra de avo tracionada; CCC, no que recebe tres barras 
comprimidas; CCT, no que recebe duas barras comprimidas e uma tracionada; CTT, no 
que recebe uma barra comprimida e duas tracionadas; TTT, no que recebe tres barras 
tracionadas. 0 principio permanece o mesmo no caso de mais de tres barras chegando 
num no. Os tipos bitsicos de nos estao ilustrados na figura 3.25. 
Da mesma forma tres configuravoes tipicas de bielas podem ser identificadas: o 
leque, a garrafa eo prisma (Fig. 3.26). 
A resistencia do concreto nas bielas e nos depende em grande parte de seu estado 
multiaxial de tensoes e dos distllrbios provocados pela armavao e pela fissurayao. 
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No dimensionamento das bielas comprimidas utiliza-se, como resistencia a 
compressao do concreto, fed*, que possui os seguintes val ores (segundo Schlaich e 
Schafer): 
1, 0 fed, para bielas nao fissuradas. 
0,8 fed, para fissurayiiO paraJeJa a direyao da bieJa. 
0,6 fed, para fissurayaO obJiqua a direyiiO da bieJa. 
I C c 
+ 
I I 141~ 
c c 
-
-
(o) CCC 
lb ~ ...;. \ - ' T tc tc 
(b) CCT 
Fig. 3.25: Tipos Basicos de Nos 
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Fig. 3.26: Configurav5es Tipicas das Bielas. a) Leque b) Garrafa c) Prisma 
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Na verificaviio da resistencia dos nos utiliza-se como resistencia a compressiio do 
concreto, fed*, os seguintes valores (segundo Schlaich e Schafer): 
1,1 fed, em nos onde so chegam barras comprimidas, criando urn estado de tensoes 
de compressiio bi ou tri-axial na regiiio do no. 
0,8 fed, em nos onde a armadura tracionada e ancorada. 
A figura 2.25 apresenta urn grafico que permite a verificaviio da capacidade 
resistente de bielas comprimidas em forma de garrafa para regioes D. A resistencia ultima 
destas bielas e obtida em funviio dos seguintes pariimetros: a = largura da placa de apoio; 
b = largura maxima da biela; 1 = distiincia da placa de apoio ate a seviio onde as trajetorias 
de tensoes sao novamente paralelas. 
Po 
fed 2.0 
1.0 
0 {3• b/a 
234-'6789 
Concrt-to fiSR.Jrcdo com cnnocdo tronavtr501 
nc regillo eenfrcl de gorrafo ( w 1 
Ruplura por compress3o bioxiol no P*~ do Prato 
b 
Fig. 3.27: Grafico para determinaviio da resistencia ultima de biela em forma de garrafa 
de regioes D. 
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3.2 .4 .6 Verifica<;:ao da Diagonal Comprimida 
A tensao na biela, segundo Jennewein , e dada por: 
cr = Fdl[(b.sena. (a1.sena. + u.cosa.)] s; 0,6 fed; onde, Fd = 1,4 Fe tga. = (d-x2/2)/(a+xl/2) 
a p 
0 
.... 
z 
w w :::!:• ~I 
"'· ~I 
o· 
0 
'"' <> 
., 
w ( 0) 
"' 
Fig. 3.28: a) Definiviio da regiao do consolo e 
secyiio de dimensionamento 
z d 
( 0) 
z 
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b) Forvas de contorno na regiao D 
~u 
(b) 
Fig. 3.29: a) Modelo de barras b) Deterrninaviio de u 
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Fig. 3.30: a) No 1 b)N62 
3.2.4.7 Comparas;ao com Estudos Experimentais 
E feita uma projeyao da carga ultima do consolo segundo o metoda de modelos de 
treliva e comparada com estudos experimentais. Sao apresentados resultados 
experimentais de dais consolos curtos denominados consolo 2 e consolo 2B, cujos valores 
de resistencia do concreto e do avo sao apresentados na TAB. 3.2. Os consolos 2 e 2B 
apresentam como diferenya principal a existencia de carregamento axial no pilar: o pilar 
do consolo 2 foi carregado axialmente, enquanto que o pilar do consolo 2B nao foi 
carregado axialmente. 
Tab. 3.2: Resistencia do concreto e do avo ( MPa) para os consolos 2 e 2B. 
concreto a~o Consolo fc (MPa) fy(MPa) f, (MPa) 
5,0 8,0 5,0 8,0 
2 24,0 890,5 607,8 1153,2 834,5 
2B 22,6 6!3,8 614,3 699,5 842,5 
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Tab. 3.3: Valores de carga Ultima, obtidas experimentalmente e teoricamente em kN 
VALORES TE6RICOS P / ESCOAMENTO DA ARMADURA OU RUPTURA DO CONCRETO 
con solo experimental annadul'ii 
n6 2 
principal no I hie- Ia 
-rd -r xi 
2 400 342 480 343 492 332 
28 340 365 452 249 367 315 
Considera~oes Finais 
Atraves da analise dos valores apresentados na Tab. 3.3, observa-se que: 
A analise teorica das bielas e do no 1 indica que estes elementos se encontram 
ainda Ionge da ruptura por ocasiao da ruptura do consolo, observada experimentalmente. 
A analise teorica da ruptura do no 2 indica urn colapso esperado (na face vertical 
do no) com Pu = 343 kN e Pu = 249 kN, para os consolos 2 e 2B respectivamente, o que 
nao foi verificado na pnitica. Este fato contribui para reafirmar a opiniao de alguns 
pesquisadores que consideram demasiadamente simplificado o dispensado ao no 2 (no da 
base do consolo ), uma vez que e desprezada ai a intera<yao do consolo como pilar. 
Os valores te6ricos que mais se aproximaram das cargas Ultimas experimentais, 
foram obtidos atraves da analise do escoamento da armadura principal. 
Apos o escoamento da arrnadura principal, a biela sofre uma rota<ylio, gerando no 
no 2 uma flexo-compressao e, conseqiientemente, o esmagamento do concreto nesta 
regiao. Este mecanismo, observado claramente nas peyas ensaiadas, e apontado tambem 
nos estudos de Walraven e Lehwalter. 
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4: Metodologia 
Foram estudados na etapa inicial diversos tras;os de concreto, inclusive alguns ja 
utilizados com exito pelo grupo do Laborat6rio de Estruturas e Materiais de Construs;ao 
da Faculdade de Engenbaria Civil da Unicamp. 
Para moldagem dos consolos, foram utilizadas formas confeccionadas no proprio 
Laborat6rio. 
Foram concretados e instrumentados oito consolos em forma de cruz, dispondo de 
armaduras simetricas, variando o grau de armas:ao da ses;ao, tanto em termos de armadura 
do tirante, quanta da armadura para estribos, bern como altemando o criterio de 
ancoragem de barras dobradas para barras soldadas. 
Com o intuito de verificar o comportamento global da pel(a, foi realizada 
instrumentas:ao atraves da fixas:ao de extensometros, na armadura de tirante, nos estribos e 
nas armaduras de costela. 
Os consolos foram solicitados por duas cargas verticais concentradas de reas:ao da 
prensa, iguais e aplicadas simetricamente em relas:ao ao eixo da pes:a, de modo a nao 
exigir a aplicaviio de esforvo horizontal para manutens:ao do equilibria estatico do sistema. 
Os apoios permitem rotas:ao, de forma a nao oferecer significativa resistencia a 
deslocamentos que possam vir a ocorrer. 
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4.1: Programa Experimental 
Investiga96es experimentais relativas ao comportamento de consolos curtos, feitos 
tanto em concreto de resistencia convencional, quanto em alta resistencia, foram 
anteriormente realizadas por diversos pesquisadores. 
0 trayo utilizado para o concreto ja havia sido anteriormente aplicado para outras 
pesquisas no Laborat6rio de Estruturas e Materiais de Construyao da Unicamp. 
Essa pesquisa pretende incrementar o conhecimento do grupo de pesquisadores 
voltados ao estudo dos aspectos tecnol6gicos e do desempenho estrutural do concreto de 
alta resistencia, permitindo uma eventual extensiio dos conceitos aplicaveis aos consolos 
em concreto de resistencia convencional. 
4.1.1 Detalhes dos Consolos e Esquema de Carregamento 
Os consolos tern se91io constante, com as dimensoes indicadas na fig. 4.1 e foram 
executados com concreto de resistencia a compressao em torno de 80 MPa, tendo sido 
carregados inversamente, com carga unica aplicada no pilar, gerando duas rea96es de 
apoio iguais em valor em razao da simetria, dispensando a utiliza91io de carga horizontal 
para obtenyao do equilibrio, conforme mostra a referida fig. 4 .1. 
Os detalhes das armaduras estao indicados nas fig. 4.8, 4.10, 4.12, 4.14, 4.16, 4.18, 
4.20 e4.22. 
Houve uma variayiio na taxa da armadura longitudinal, bern como na bitola dos 
estribos e armadura de pele (costelas). 
Os primeiros quatro modelos ensaiados tiveram a ancoragem da armadura 
principal feita apenas por dobras para baixo, enquanto que nos outros quatro modelos, a 
ancoragem se fez por meio de barra transversal soldada na extremidade da armadura 
principal e com a mesma bitola desta. 
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4 .1.2 Materiais 
0 travo do concreto utilizado e as caracteristicas dos materiais empregados estao a 
seguir relatadas: 
Trayo 1;1,12;1,71 em peso, com relayao ao peso de cimento+silica ativa 
Teor de silica ativa = 10% em peso em relayao ao peso do cimento 
Relayao agua/( cimento+silica ativa) = 0,30 
Teor de superplastificante = 0,90"/o de s6lidos em relayao ao peso do 
cimento+silica ativa 
2P 
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Fig. 4.1: Dimensoes dos consolos e esquema de carregamento 
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Cimento = CPV-ARI da CIMINAS 
Silica ativa = SILMIX nao densificada da CCM 
Areia; MF = 2, 80 
Pedra; MF = 6,55 
Superplastificante = ADIMENT 
Agregado graudo formado por 90% de pedral e 10% de pedrisco 
Estao a seguir representados os diagramas dos resultados dos ensaios de analise 
granulometrica dos agregados, conforme mostra a fig.4.2. 
Tambem seguem os resultados dos ensaios das amostras do a<;o, uma para cada 
bitola utilizada, conforme mostram as fig.4.3, 4.4, 4.5 4.6 e 4.7. 
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Fig. 4.2: Anit.lise granulometrica dos agregados 
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Das barras de a;;:o utilizadas nas arrnaduras foram retiradas amostras de cada bitola para 
serem ensaiadas a tra;;:ao ate a ruptura. Em todas as amostras as deforrna;;:oes foram medidas por 
meio de extensometros mecarucos com base de medida de 100 mm. Estao a seguir representados 
os respectivos diagramas. 
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Fig. 4.3: Diagrama tensao-deforrnayiio das barras 0 3,4 
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Fig. 4.4: Diagrama tensao-deforrna;;:ao das barras 0 4,2 
61 
900 
0 5 1 MPa) 
800 
I 
• 
' 
I / y I 
-~ r I 
II I 
' 
700 
600 
500 
400 
300 ./ I BAF RAS fb5 Omn 
I I fy 69 MPa ; €y 5,65 ( 0/oo) 200 
J / E s = 190 410 MPa 
I I e 5 C ~-> I 
100 
0 2 3 4 5 6 7 8 9 10 
Fig. 4.5: Diagrama tensiio-deforma<;:ao das barras 0 5,0 
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Fig. 4.6: Diagrama Tensao-deforma<;:ao das barras 0 6,3 
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Fig. 4.7: Diagrama tensao-deformac;ao das barras 0 8,0 
4.1.3 Execus;ao e Cura dos Consolos 
0 cimento e a silica ativa foram rnisturados previamente a seco em betoneira de 
laborat6rio com eixo inclinado. 
A agua foi dividida em tres partes aproximadamente iguais. Destas partes, uma 
delas permanecta no estado natural, enquanto as outras duas eram rnisturadas com 
superplastificante. 
A betoneira utilizada para rnistura era de eixo inclinado e capacidade de 1501. 0 
tempo aproximado de rnistura foi de 15 minutes, onde a sequencia de materiais e a seguir 
descrita: agregado graudo, uma parte de agua, cimento mais silica ativa, uma parte de 
agua e superplastificante, areia e finalmente a terceira parte de agua e superplastificante. 
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Os consolos foram moldados em formas de madeira, que tiveram suas faces 
internas lubrificadas com uma mao de oleo. 
0 adensamento do concreto foi feito com a utilizayiio de mesa vibrat6ria. 
Para cada par de consolos concretados foram moldados 12 corpos de prova 
cilindricos com I Ocm de difunetro e 20cm de altura para deterrnina91io das resistencias a 
compressiio aos 7 dias, 28 dias e na data do ensaio dos consolos. 
Ap6s 3 dias da concretagem, foi feita a desmoldagem e em seguida, tanto os 
consolos, quanto os corpos de prova foram submetidos a cura umida. 
Ap6s os 28 dias de idade, os consolos foram retirados do tanque de cura umida e 
quando secos receberam pintura em latex branco com o objetivo de se destacar a 
fissura91io que ocorrera durante o carregamento na prensa. 
4.1.4 Instrumentac;:ao 
Para medida das deforma9oes nas armaduras foram utilizados extens6metros 
eletricos. A identifica91io dos pontos instrumentados obedeceu a urn criterio designado 
pelo orientador desta pesquisa. 
Deste modo, os pontos da armadura principal de trayiio foram denominados na 
instrumentayiio pela letra T; enquanto que os estribos receberam identificayiio pela letra E, 
sendo H a letra utilizada para identificar a armadura secunditria horizontal de pele 
(costela). Os detalhes aparecem nas figuras 4.9, 4.11, 4.13, 4.15, 4.17, 4.19, 4.21 e 4.23. 
4.1.5 Equipamentos Utilizados 
0 sistema de aplicayiio de cargas consistiu numa prensa de 1 MN. Os consolos 
foram posicionados de maneira invertida, de modo que cada "bra9o" estivesse apoiado 
sobre urn rolete de ayo, recebendo portanto, metade da carga total aplicada pela prensa na 
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base do pilar. Foi feito o nivelamento do prato metiilico da prensa para perfeita aplicayiio 
da carga na base do pilar. 
4.1.6 Condiyoes de Apoio e Carregamento 
Os apoios em forma de cilindros de ayo permitem rotayiio, niio in±luenciando de 
maneira significativa qualquer tendencia de deslocamento horizontal dos modelos 
ensaiados. 
A carga de ruptura aplicada pela prensa foi estimada teoricamente variando de 
130kN (o que corresponde a 65kN para urn 'bra9o' do modele) a 250kN. Em raziio disso, 
os incrementos de carga total aplicados variaram de lOkN a 25kN, para os consoles de 
carga de ruptura maior. 
4 .1. 7 Identificayao 
A abreviayiio CD5-3E significa console de armadura principal dobrada de bitola 
5mm e estribos de 3mm de diametro, ao passo que abreviay5es do tipo CS6-4E significa 
consolo de armadura principal so/dada de 6mm e estribos de 4mm. 
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CAR GAS DE RUPTURA-(kN) w 
CONSOLO 0 <( 
7 dies 28 dies enseio 0 
-
63.3 80.5 85.2 
69.8 88.1 85.6 Ill 
CD5-3E 69.5 89.1 82.8 .Q "0 
CD6-3E fcm=67.5 fcm=85.9 fcm=84.5 0 I") 
s=3.7 s=4.7 s=1.5 
0=5.4% 0=5.6% o=1.8% 
68.2 81.6 80.3 
72.4 83.4 86.3 
Ill 
CD5-4E 71.3 76.1 82.5 c '0 
CD6-4E fcm=70.6 fcm=80.4 fcm=83.0 N I") 
s=2.2 s=3.8 s=3.0 
0=3.1% 0=4.7% o=3.7% 
56.0 63.4 80.6 
60.6 71.2 83.4 
Ill 
CS6-3E 62.1 65.6 79.8 .Q "0 
CS6-4E fcm=59.6 fcm=66.7 fcm=81.3 I{) I{) 
s=3.2 s=4.0 s=1.9 
0=5.3% 0=6.0% 0=2.3% 
56.7 73.1 70.0 
66.2 64.9 80.5 
Ill 
CS8-4E 63.2 75.6 69.3 .Q "0 
CS8-5E fcm=62.0 fcm=71.2 fcm=73.3 co I{) 
s=4.9 s=5.6 s=6.3 
0=7.8% o=7.9% o=8.6% 
Tab. 4.1: Valores das cargas de ruptura dos corpos de prova, em kN. 
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Fig. 4.10: Detalhes das armaduras do consolo CD6-3E 
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Fig. 4.11: Detalhes da instrumentavao do consolo CD6-3E 
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Fig. 4.13: Detalhes da instrumentavao do consolo CD5-4E 
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Fig. 4.14: Detalhes das armaduras do consolo CD6-4E 
73 
DOS EST RIBOS n n 
p p 
I I I I 
" 
1--
"' .... N LLI LLI 
F= 
F= 
I) ( 
F== 
u u 
DOS TIR ANTES 2P 
T1 I ~I 
Fig. 4.15: Detalhes da instrumentayao do consolo CD6-4E 
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Fig. 4.16: Detalhes das armaduras do consolo CS6-3E 
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76 
p 
0 
H2 
4 
I 
8 12 
1 i 
B 
CORTE A 
I 
I 
1 12 
D" 8 
e 6 ¢ 4.2 C=44 
i 
I 
N 
WJ 
H4 
8 4 
P1 1 
B 
I § 4 ¢ 6.3 C=34 
I 
N @ 2 ¢ 6.3 C=9 ( SOLDADO ) 
~ 
T1 2 
® (2X3) 6 ¢ 4.2 C=34 
CORTE B 
N 
I I 
'¢ 
II 
I I 0 
1 1 0 12 ~ 
"S 
De '¢ ® 
10 
@ 7 ¢ 4.2 C=50 
Fig. 4.18: Detalhes das armaduras do consolo CS6-4E 
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Fig. 4.19: Detalhes da instrumentayao do consolo CS6-4E 
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Fig. 4.20: Detalhes das annaduras do consolo CS8-4E 
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Fig. 4.21: Detalhes da instrumentavao do consolo CS8-4E 
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Fig. 4.22: Detalhes das armaduras do consolo CS8-5E 
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Fig. 4.23: Detalhes da instrumentaviio do consolo CS8-5E 
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5: Resultados 
As primeiras fissuras ocorriam no ponto de ligayao do consolo com o pilar, alias, 
exatamente como previsto. Desse modo, as fissuras prolongavam-se em angulo quase 
vertical (urn pouco inclinado para o interior do pilar) em funyao do acrescimo de carga 
aplicada. Com o incremento de carga, novas fissuras apareceram em pontos mais 
afastados do primeiro ponto citado, ou seja, o local de inicio dessas novas fissuras estava 
mais proximo do ponto de aplicayao de carga no consolo. Quando da entrada da armadura 
principal em regime de escoamento, observou-se para quase todos os consolos ensaiados, 
que a dimensao (abertura) das maiores fissuras foi de no maximo 0,1 mm. 
A forma de ruptura observada em todos os consolos ensaiados foi por flexao, ou 
seja, esgotamento da capacidade resistente da armadura de trayao. 
A partir do instante em que foi excedida a carga de escoamento notou-se a perda 
gradativa das leituras de alguns pontos instrumentados, fundamentalmente daqueles da 
armadura principal de trayao, em razao dos altos valores de deformayao da armadura -
fato confirmado pela grande abertura das fissuras em estitgios de carregamento proximos 
a ruptura- 0,2 a 0,3 mm. 
Com a aproximayao da carga de ruptura, observou-se urn crescimento acelerado na 
extensao das fissuras, paralelamente ao fato de terem sido ouvidos sons agudos e de curta 
durayao (estalos), provavelmente devidos ao corte do agregado graudo, ou ainda em razao 
da ruptura parcial das bielas de compressao. Notou-se, tambem, a perda completa de todas 
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as leituras correspondentes aos extensometros afixados nas barras da arrnadura principal, 
muito embora, ate o instante da ruina da peya, pode-se ler as deformaviies de varios outros 
pontos instrumentados, tais como estribos e armadura secundaria horizontal. 
Atraves da colagem de pastilhas meta!icas na face dos consolos em urna linha 
imaginaria correspondente ao eixo da biela de compressao, tentou-se averiguar a 
deformavao neste trecho. Contudo, nao se obtiveram resultados compativeis, tendo 
ocorrido adicionalmente o desprendimento premature das pastilhas, tornando inutil 
qualquer tentativa de conclusao a esse respeito. 
Cada figura a seguir traz os resultados de tensiies nas arrnaduras instrumentadas 
em funvao da metade ( P ) da carga total aplicada pela prensa ( 2P ), bern como a metade 
do valor ( Pr ) da carga de ruptura ( 2Pr ), bern como as retas de tensao te6rica referentes 
its pesquisas e formulaviies dos tres autores referidos e detalhados neste trabalho. 
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Fig. 5.1-a: Tensoes nos estribos do console CD5-3E: Pu = 90 k.N: Pr = 105 kN 
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Fig. 5.1-b: Tensoes nos tirantes do consolo CD5-3E; Pu = 90 kN; Pr = 105 kN 
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Fig. 5.2-a: Tensoes nos estribos do consolo CD6-3E: Pu = 85 k:N; Pr = 120 kN 
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Fig. 5 .2-b: Tens5es nos tirantes do consolo CD6-3E; Pu = 85 kN; Pr = 120 kN 
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Fig. 5.3-a: Tensoes nos estribos do consolo CD5-4E; Pu = 90 k:N; Pr = 100 kN 
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Fig. 5.3-b: Tensoes nos tirantes do consolo CD5-4E, Pu = 90 kN; Pr = 100 kN 
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Fig. 5.4-a: Tensoes nos estribos do consolo CD6-4E; Pu = 80 kN; Pr = 124 kN 
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Fig. 5.4-b: Tensoes nos tirantes do consolo CD6-4E; Pu = 80 kN; Pr = 124 kN 
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Fig. 5.5-a: Tensoes nos estribos do consolo CS6-3E; Pu = 90 k:N; Pr = 170 kN 
93 
CS6-3E 
j-e-T1 -T2 ~NIED -s-soss -+-T-N I 
1400 
1200 
1000 
(i 800 
a. 
~ 
"' ..
<() 
"' c ~ 800 
400 
200 
0 
0 20 40 60 80 100 120 140 
P (kN) 
Fig. 5.5-b: Tensoes nos tirantes do consolo CS6-3E; Pu = 90 kN; Pr = 170 lu'\f 
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Fig. 5.6-a: Tensoes nas costelas do consolo CS6-3E; Pu = 90 kN; Pr = 170 kN 
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Fig. 5.6-b: Tensoes nas costelas do consolo CS6-3E; Pu = 90 kN; Pr = 170 kN 
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Fig. 5.7-a: Tensoes nos estribos do consolo CS6-4E, Pu = 100 kN; Pr = 190 kN 
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Fig. 5.7-b: Tensoes nos tirantes do consolo CS6-4E; Pu = 100 k:N; Pr = 190 kN 
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Fig. 5.8-a: Tensoes nas costelas do consolo CS6-4E; Pu = 100 kN; Pr = 190 kN 
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Fig. 5.8-b: Tens5es nas costelas do consolo CS6-4E; Pu = 100 kN; Pr = 190 kN 
100 
300 
250 
200 
- 150 :. 
::E 
-0 
... 
., 
!: 
~ 100 
50 
0 
-50 
CS8-4E 
I..,._E1 ----E21 
P (kN) 
Fig. 5.9-a: Tensoes nos estribos do consolo CS8-4E; Pu = 130 k:N; Pr = 200 kN 
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Fig. 5.9-b: Tens5es nos tirantes do consolo CS8-4E, Pu = 130 k:N; Pr = 200 kN 
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Fig. 5.10-a: Tens5es nas costelas do consolo CS8-4E; Pu = 130 k:N; Pr = 200 k:N 
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Fig. 5.1 0-b: Tensoes nas costelas do consolo CS8-4E; Pu = 130kN; Pr = 200 kN 
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Fig. 5.11-a: Tens5es nos estribos do consolo CS8-5E; Pu = 150 k:N; Pr = 220 kN 
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Fig. 5.11-b: Tensoes nos tirantes do consolo CS8-5E; Pu = 150 kN; Pr = 220 kN 
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Fig. 5.12-a: Tensoes nas costelas do console CS8-5E; Pu = 150 kN; Pr = 220 kN 
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Fig. 5.12-b: Tensoes nas costelas do console CS8-5E; Pu = 150 kN; Pr = 220 kN 
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5 .1 : Resultados do Programa Experimental 
Durante a revisao bibliogrirlica realizada, particularmente nas proposit;oes de 
Siissekind, ha referencias de boa aproximat;ao encontrada nos resultados dos ensaios, 
comparativarnente aquelas propostas pela teoria e equa<;oes de dimensionarnento, desde 
que respeitadas as limita<;oes geometricas de relat;ao altura/engaste, posit;1io da carga, etc. 
Para os modelos de consolos ensaiados neste trabalho, os resultados obtidos nao 
se encontrarn pr6ximos dos valores te6ricos previstos por Siissekind. Em todos os 
modelos ensaiados, a instrumenta<;1io da armadura principal de trayao (tirantes) revelou 
valores de tensao sempre muito inferiores aos previstos pela teoria, conforme explicita a 
tabela 5.1. 
Pelas proposit;oes de Franz e Niedenhoff, a reta te6rica de tensoes da armadura 
principal do tirante se aproxima, satisfatoriarnente, das tensoes reais atuantes no ensaio, 
embora, em todos os modelos ensaiados, as tensoes reais tenham se situado num patamar 
inferior ao previsto pela teoria, como detalhado na tabela 5 .1. 
Embora ainda a favor da seguranya, por revelar valores de tensoes durante o 
ensaio, inferiores aos propostos pela teoria, conforme a tabela 5.1, as proposit;oes do 
artigo de Thomaz e Naegeli, quanto a tensao na armadura principal, foram as que mais se 
aproximaram dos valores obtidos experimentalmente. 
Em todos os modelos ensaiados, verificararn-se altos valores de tens1io na 
armadura de pele - costela, atingindo valores de escoarnento quando verificada a carga de 
ruptura, conforme explicitado nas linhas 7,9, 11 e 13 da tabela 5.1. 
Para consolos com mesma area de armadura principal de tirante, ou seja, CD6-3E, 
CD6-4E, CS6-3E e CS6-4E, diferenciados apenas pela forma de ancoragem da referida 
armadura, realizada atraves de dobra, ou por solda de barra transversal, foi constatada 
entre os modelos ensaiados, evolu<;1io muito similar quanto ao panorama geral de fissuras. 
Tarnbem forarn verificados atraves do ensaio valores pr6ximos entre si de carga Ultima. 
Contudo, os consolos de armadura principal soldada apresentaram cargas de ruptura/ruina 
muito maiores que aqueles com armadura dobrada, conforme detalhado na tabela 5 .1. 
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CONSOLO 
.c: 
-c: c: 0 CD5-3E CD6-3E CD5-4E CD6-4E CS6-3E CS6-4E CS8-4E CS8-5E ::J u.. 
U> 1 E Tensiio de escoamento do tirante: fv (MPal 695 525 695 525 525 525 525 525 
- 2 E Valor de carga que produz fv: Pu (kN) 90 85 90 80 90 100 130 150 ~ 3 E Valor da carga de ruinalruptura: Pr (kN) 105 120 100 124 170 190 200 220 g. 4 E Tensiio no estribo E1: (MPa) 307 216 164 103 )()()()( 113 83 133 
g. 5 E Tensao no estribo E2: (MPa) 235 159 XXX XXX 75 129 116 95 
0 
"' Q.. 
0 
6 E Tensiio em H1, para carga Pu (MPal 235 265 365 381 
Tensao em H1, para carga Pr (MPa) XXX XXX XXX XXX 7 E 844 642 700 621 
"' g 
"' el 
0 
"' (1) 
~ 
0 
-
@ 
8 E Tensao em H2, para carga Pu (MPa) 145 283 355 395 
Tensao em H2, Para carga Pr (MPa) XXX XXX XXX XXX 9 E 844 642 595 584 
10 E Tensiio em H3, para carga Pu (MPa) 246 235 274 510 
Tensiio em H3, para carga Pr (MPa) XXX XXX XXX XXX 11 E 788 670 585 631 
12 E Tens11o em H4, para carga Pu (MPa) 277 235 232 246 
Tens11o em H4, para carga Pr IMPal 
XXX XXX XXX XXX 
13 E 938 711 647 438 
- "' 0 ... g, 
::J. 
14 E Area total da armadura de tirante: As (em•) 0,788 1,208 0,788 1,208 1,208 1,208 1,980 1,980 
15 E Resistllncia caracter. do concreto: fck (MPa) 84,5 84,5 83,0 83,0 81,3 81,3 73,3 73,3 
8 16 E Altura util: d (em) 10,5 10,4 10,4 10,3 10,4 10,3 10,2 10,1 
"' 
"' 
17 T Z- conforme SUssekind: (kN) 1,17*P 1,18*P 1,18*P 1,19*P 1,18*P 1,19*P 1,20*P 1 ,21*P 
~(1) 
iil Q.. 
0 
"' 
18 T Z - conforme Niedenhoff: (kN) 0,90*P 0,91*P 0,91*P 0,91*P 0,91*P 0,91*P 0,92*P 0,93*P 
19 T Z- conforme Thomaz e Naegeli: (kN) 0,83*P 0,84*P 0,84*P 0,84*P 0,85*P 0,86*P 0,92*P 0,95*P 
20 T Tensao te6rica gerada por Pu - cnfl SUss: (MPa) 1336 830 1348 788 879 985 788 917 
21 (tensiio teorica - fv) I fv: ( % ) +92% +58% +94% +50% +67% +68% +50% +75% 
22 T Tensao te6rica gerada por Pu- cnfl Nied.: (MPa) 1.028 641 1039 603 678 753 604 705 
23 (tens11o te6rica - fy) I fy: ( % ) +48% +22% +49% +15% +29% +43% +15% +34% 
24 T Tens11o te6rica gerada por Pu- cnfl T e N. : (MPa) 953 589 963 559 630 715 602 722 
25 (tensao te6rica - fv) 1 fy: (%) +37% +12% +39% +6% +20% +36% +15% +38% 
ObservaQao: coluna 2 - Fonte E: valor experimental 
coluna 2 - Fonte T: valor te6rico 
6: Discussao 
A instrumenta9lio afixada na annadura principal de tirante permitiu o acompanhamento da 
evoluyao das tensoes com a aplicayao do carregamento, revelando valores passiveis de 
comparayao com os de projeto. Verifica-se que, pelas proposiyoes de Siissekind, existe uma 
grande margem de seguranya, visto que os valores te6ricos de tensao na annadura do tirante estao 
muito acima daqueles revelados experimentalmente. 
A tabela 6.1, retirada das linhas 1,2,20 e 21 da tabela 5.1, demonstra a referida diferenya 
de valores de tensoes experimentais e te6ricas, bern como o correspondente percentual relative. 
CONSOLO 
CD5-3E CD6-3E CD5-4E CD6-4E CS6-3E CS6-4E CS8-4E CS8-5E 
Tensao experimental de 695 525 695 525 525 525 525 525 
escoamento: fy (MPa) 
Valor experimental de 
90 85 90 80 90 100 130 150 carga que produz fy: Pu 
(kN) 
Tensao te6rica gerada por 1336 830 1348 788 879 985 788 917 
Pu-cnf/ Suss:(MPa) 
diferenya = (tensao +92% +58% +94% +50% +67% +88% +SO% +75% 
teorica - fy) I fy: ( % ) 
Media das diferenyas = + 72 .. % ... 
Desvio Padrao das 18,3 diferenyas 
Tab. 6. 1 : Diferenya dos val ores experimentais e te6ricos, conforme Siissekind. 
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Verifica-se que, pelas proposi<;:oes de Franz e Niedenhoff, existe uma maior aproximayao 
entre os valores te6ricos e os valores obtidos experimentalmente. 
A tabela 6.2, retirada das linhas 1,2,22 e 23 da tabela 5.1, demonstra a referida diferenya 
de valores de tensoes experimentais e te6ricas, bern como o correspondente percentual relativo. 
CONSOLO 
I CD5-3E I CD6-3E I CD5-4E I CD6-4E I CS6-3E I CS6-4E I CS8-4E ' CS8-5E I 
Tensiio experimental de 695 525 695 525 I 525 I 525 525 I 525 I 
escoamento: fy (MPa) i \ i i 
I Valor experimental de I I I I 
I 
carga que produz fy: Pu 90 85 90 80 I 90 100 130 150 
I (kN) I I I I I 
Tensao te6rica gerada I 1028 641 1039 603 I 678 I 753 I 604 705 por Pu-cnfl Nied.:(MPa) I I 
I diferenya = (tensao I +48% I +22% 1 +49% I +15% 1 +29% +43% I +15% +34% te6rica - fy) I fy: ( % ) I I I I I 
Media das diferenyas = + 32 "%" 
Desvio Padrao das 13,9 d1ferenyas 
Tab. 6.2: Diferenya dos valores experimentais e te6ricos, conforme Franz e Niedenhoff. 
A tabela 6.3, com as proposi<;:oes de projeto do artigo de Thomaz e Naegeli foram as que 
revelaram maior aproximayao entre os valores te6ricos e os valores obtidos experimentalmente. 
I Tensao experimental de escoamento: fy (Mpa) I 
I Valor experimental de 
I carga que produz fy: Pu 
i (kN) 
I Tensiio te6rica gerada I 
por Pu-cnfl T e N.:(MPa) 
diferenya = (tensao 
!e6rica - tYl I tY: ( % ) 
Media das diferenyas = 
-Desv10 Padrao das 
diferenyas 
CD5-3E CD6-3E I CD5-4E 
695 525 I 695 
90 I 85 I 90 I I I 
953 589 I 963 I I 
+37% I +12% 1 +39% 1 
CONSOLO 
CD6-4E I CS6-3E CS6-4E CS8-4E CS8-5E 
525 I 525 I 525 I 525 
I 525 I I I I ' 
80 I 90 I 100 I 130 I 150 I I I I I i 
559 I 630 I 715 I 602 722 I 
+6% 1 +20% +36% +15% I +38% 1 
+25 R%Q I 
13,5 ! 
Tab. 6.3: Diferen<;:a dos valores experimentais e te6ricos, conforme Thomaz e Naegeli 
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Com rela<;:lio a forma de ancoragem das barras de a<;:o que compoem a armadura principal 
de tirante, foram adotadas duas tecnicas: por dobra simples e por solda de barra transversal na 
extrernidade da armadura de tirante. Para os quatro modelos ensaiados com a mesma armadura 
principal, ou seja, CD6-3E, CD6-4E, CS6-3E e CS6-4E, o ensaio perrnitiu analisar que os valores 
de carga que produz o inicio do escoamento sao muito pr6ximos entre si, perrnitindo afirmar 
eficiencias praticamente equivalentes, como mostra a tabela de no 6.4, embora para os consolos 
soldados, tais valores sejam urn pouco maiores. 
I 
I 
I 
I 
l CD6-3E CD6-4E CS6-3E l CS6-4E 
Area total de a<;:o da armadura de tirante I 1,208 cm2 
Tensao experimental de escoamento: fy (MPa) I 525 525 I 525 I 525 I 
Valor experimental de carga que produz a tensiio de I 
escoamento fy: Pu (kN) I 85 I 80 90 I 100 I 
Valor mectio das cargas que produzem fy: (kN) I i 89 I i 
Desvio Padrao das cargas que produzem fy 8,5 
Tab. 6.4: Valores experimentais de carga que produz o inicio do escoamento. 
Na tabela 6.5, pretende-se comparar os valores de carga ultima, Pu, ou seja, a carga que 
produz o inicio do escoamento, com os valores de carga de ruptura, Pr. Nota-se que para os 
consolos soldados CS6-3E e CS6-4E, existe urn maior distanciamento entre as referidas cargas, 
em rela<;:lio aos consolos de mesma area de tirante (CD6-3E e CD6-4E), sugerindo que a 
ancoragem por solda perrnite a aplicayiio de maiores valores de carga ate a ruptura. 
Area total de a90 da armadura de 
tirante: (cm2) 
Pu: (kN) 
Valor mectio de Pu: (kN) 
Pr: (kN) 
(Pr-Pu)/Pu: (%) 
I CD6-3E I CD6-4E I CS6-3E I CS6-4E I CS8-4E I CS6-5E I 
I I 
1.2o8 1 1,980 I 
85 80 90 130 150 
89 140 
120 124 170 190 200 220 
Tab. 6.5: Valores experimentais de carga ultima e carga de ruptura. 
113 
Fazendo uma analogia entre o conjunto de consolos com armadura de tirante com area 
total de ayo de 1,208cm2, e os de area total de 1,980cm2, pode-se calcular urn valor te6rico de 
carga ultima dos consolos CS8-4E e CS8-5E, a partir da proporcionalidade das areas entre cada 
grupo, ou seja: 
Pu = (1,980/1,208)*89 = 146 kN 
Area de ayo: (cm2) 
Pu medio experimental: (kN) 
Valor te6rico esperado de Pu: (kN) 
CD6/CS6 CS8 
1,208 
89 
--x--
1,980 
140 
146 
Assirn, nota-se uma satisfat6ria proximidade entre o valor te6rico (146 kN) e o valor 
experimental ( 140 kN) obtido nos ensaios. 
Urn t6pico particularmente interessante e a alta solicitayao das armaduras de costela, nao 
tanto quando da carga que produz o inicio do escoamento da armadura principal, mas, 
especificamente quando da aproximayao da carga de ruptura, de forma que as armaduras de 
coste1a chegam a atingir valores de tensao pr6ximos ao de escoamento, como mostra a tabela 6.6 
CS6-3E media CS6-4E media CS8-4E media CS6-5E media 
om Tensaoem H1 844 642 700 621 ..,a. 
o>::l! 864 642 648 603 c-"'~ 
-;;a.. 
""' 
Tensaoem H2 844 642 595 584 
.. ~ Tensaoem H3 788 670 585 631 
" "' (5<> 863 690 616 535 
-"' "'~ Tensao em H4 938 711 647 438 >«~ Q. 
Obs: H4 do consolo CS6-3E atmgm o escoamento, pms fY=910 MPa. 
Tab. 6.6: Valores experimentais de tensoes nas armaduras de costela, quando da carga de ruptura. 
Em razao do esgotamento da capacidade resistente da armadura principal de tirante, com a 
entrada em regime de escoamento, ocorre urna rotayao do consolo num sentido de giro 
acompanhando o carregamento. 0 grupo de costelas denominadas H1 e H2 estao posicionadas a 
uma altura medida a partir da base inferior do consolo, aproximadamente igual a 2/3 da altura uti! 
d. 0 outro grupo de costelas denominadas H3 e H4 estao posicionadas a uma altura medida a 
114 
partir da base inferior do consolo, aproximadarnente igual a 113 da altura uti! d_ Em razao dessa 
diferenya, seriarn esperados diferentes valores de tensoes, de forma proporcional as respectivas 
alturas uteis_ Assim, COmO mostra a tabeJa 6.6, e Surpreendente que OS dois grupos apresentem 
valores de tensao semelhantes, fato que fomece subsidios para esclarecimento por urn outro 
trabalho de pesquisa. 
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7: Conclusao 
Muito embora os valores de fck do concreto utilizado nos ensaios tenbam sido 
aproximadamente triplicados em rela<;ao aos valores de resistencia convencional, o 
desenvolvimento de fissuras apresentado seguiu satisfatoriamente o panorama geral de 
fissura<;ao que se verifica em ensaios de consolos curtos de concreto de resistencia 
convencional relatados na literatura tecnica. Quando da aplica<;ao da carga que produz o 
inicio do escoamento, para todas as taxas de armadura principal de tirante dos consolos 
ensaiados, as dimensoes de abertura das fissuras nao ultrapassaram 0, lmm. Tal fato 
dispensa qualquer precau<;ao adicional quanto a sua utiliza<;iio, mesmo para peyas niio 
protegidas utilizadas em ambiente agressivo. Durante o paulatino carregamento de cada 
modelo de consolo, verificou-se que o panorama geral de fissura<;ao das peyas que foram 
mais armadas com rela<;ao a estribos e costelas, apresentaram menores aberturas de 
fissuras. Esse t6pico esta de acordo com diversas referencias bibliograficas que fazem 
men<;ao a importilncia da armadura de pele para promover urn maior enrijecimento da 
pe<;a. 
Ficou bern caracterizado o fimcionamento estrutural seguindo o modelo de treli<;a, 
de forma que o modo de ruptura verificado em todos os modelos de consolos ensaiados, 
foi por flexao, ou seja, esgotarnento da capacidade resistente da armadura de trayiio. 
Enquanto constatado nos ensaios de todos os modelos que os estribos 
praticamente nao foram solicitados durante a aplica<;ao do carregamento, ao contrario, as 
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armaduras de pele ( costelas ), quando da aplica<tiio da carga de ruptura, apresentaram altos 
valores de tensao, chegando a atingir patamares pr6ximos aos valores de tensao de 
escoarnento. 
Muito embora a Norma NBR-9062 que. trata de Pre-Moldados fa'<a menyao 
proibitiva quanto a utilizayao de ayos encruados, nao foi identificada qualquer anomalia 
nos modelos ensaiados neste trabalho de pesquisa, de forma que a fissurayao, bern como 
os valores de carga Ultima e forma de ruptura seguiram satisfatoriamente as previsoes de 
projeto. 
Os consoles armados com barras de ayo do tirante ancoradas com dobras 
apresentaram valores de carga ultima similares aqueles com armadura ancorada por solda 
de barra transversal. Ja para valores de carga de ruptura, os consoles com armadura 
principal ancorada por solda, apresentaram valores bern maiores que aqueles com 
armadura principal ancorada por dobra. 
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Abstract 
Sad, Fabio Kassouf. Short bracket of high strength concrete. Campinas, Civil 
Engineering College, State University ofCampinas, 2003. 120 pages. Paper. 
It is presented in this work three theoretical summaries from distinguished authors 
which explains the behavior and the measurements of concrete bracket built with 
conventional strength. 
It was also realized a study of the properties, use advantages and use growth of the 
high strength concrete. 
We claim to contribute with the searches, verifYing if the behavior and the 
measurements of concrete bracket with conventional strength which are foreseen by 
literature- can be usually extended to the concrete bracket of high strength. 
After realization of the bibliographic review and the subject study, it was proposed 
an experimental investigation program constituted for several concrete test cubes with 
diverse combinations of distribution of stell and with application of load until the ruins, 
whose results allowed us the analysis and the comparison with the theoretical studies. 
Keywords: short bracket, concrete of high strength. 
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